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RESUMO 
O tema Fundações Submetidas a Esforços de Tração cons 
titui-se num capítulo bastante recente da Mecânica dos Solos,as 
principais pesquisas tendo-se desenvolvido a partir do início da 
década de 60. 
Um extenso conjunto de provas de carga - que visavam o 
projeto de fundações de uma importante linha de transmissão , 
realizadas em sapatas e tubulÕes, permitiu a aferição das princ~ 
pais teorias quando aplicadas a um solo residual de gnaisse, 
possibilitando ainda uma série de observações sobre o 
menta de fundações tracionadas. 
comport~ 
fnfase especial é dada no trabalho â apresentação dos 
procedimentos de montagem e realização das provas e à caracteri 
zação geotécnica do terreno ensaiado. Extensa documentação dos 
resultados obtidos nos testes é fornecida. 
Como característica básica dos testes, foi observado, 
tanto para sapatas como para tubulÕes, um padrão de comportame~ 
to com deslocamentos muito pequenos, mesmo muito próximo da ruE 
tura, a qual foi efetivamente bem caracterizada. 
Aspectos como ciclos de carregamento, velocidade de a 
plicação dos carregamentos, superfícies de ruptura observadas 
dentre muitos outros, são analisados ao longo do trabalho. 
vii 
Quanto à aplicação das diversas metodologias de cálculo 
as sapatas e tubulÕes das provas de carga, urna das preocupaçoes 
do trabalho consistiu em discutir, com detalhe, as premissas dos 
procedimentos de cálculo. No caso de sapatas, adaptações e mo 
dificações foram necessárias de modo a adequar os rrodelos de cálcu 
lo às condições dos testes. Com essas adaptações e 
çoes, todos os métodos modernos forneceram resultados 
modifica 
aceitá 
veis, eventualmente excelentes. No caso de tubulões, apenas o 
Método da Universidade de Grenoble apresentou modelos de cálculo 
aplicáveis, os quais forneceram boas previsões. 
viii 
ABSTRACT 
Foundations Subrnitted to Pullout Forces constitute a 
quite recent therne of Soil Mechanics; the principal researches 
have been developed since the early 60 decade. 
A great nurnber of load tests - especially conducted for 
an irnportant transrnission line foundation project - have been 
perforrned on footings and piers, perrnitting the cornparison of 
the application of the principal theories to residual gneiss . 
These load tests have also been rnade possible a series of 
observations concerning the pulled out foundations. 
Particular ernphasis is given to the load tests procedures 
and to the geotechnical characterization presentation of the test 
site.Test results docurnentation are extensively given. 
As the tests basic characteristic, it was observed a 
pattern of behaviour with very srnall displacernents not only for 
the footings but also for the piers, even approxirnating the well 
effectively characterized failure. 
Load cycles, load velocity applications, observed 
failure surfaces are sorne of the aspects analysed throughout the 
work. 
Concerning the application of the various calculus 
rnethodology to the footings and piers tested, the rninor premises 
ix 
of the different calculus procedures are extensively discussed 
and detailed. Adaptations and modifications are introduced for 
footings, in order to conveniently adequate the calculus method 
ology to the test condi tion_s .. Such adaptations and modific~ 
tions have showed acceptable results for the variety of modern 
methods and sometimes excelent ones. For piers, only the Grenoble 
University Method have presented applicable calculus methodology, 
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CAPITULO I 
INTRODUÇÃO 
São apenas alguns tipos específicos de obras que con 
duzem às fundações esforços de tração. Como exemplos 
obras, podemos citar portos (estruturas de arrimo e 
dessas 
acostamen 
tos sobre cavaletes), estruturas "off-shore" (acostamentos so 
bre estacas ou tubulões, plataformas de prospecção de petr~ 
leo), grandes galerias, subsolos e outras infra-estruturas en 
terradas abaixo do lençol freático, torres de linhas de trans 
missão e de microondas, estruturas estaiadas de maneira geral, 
etc. 
O presente trabalho originou-se de um conjUI1to de pr~ 
vas de carga que visava o estudo de fundações da Linha de Trans 
missão SOOkV circuito duplo Adrianópolis-Grajaú, da Light - Ser 
viços de Eletricidade S.A. - Rio de Janeiro, cujos esforços nas 
fundações atingiriam cargas de tração de até 200 tf. 
Constituía-se esta linha, na ocasião, a primeira, em 
termos de carregamentos, no Hemisfério Sul. 
Vale enfatizar que, de maneira geral, as torres de li 
nhas de transmissão vêm tendo cada vez maiores dimensões (a LT 
Adrianópolis-Grajaú tem torres de até 90m de altura - ver figs; 
I.l e I.2), com cabos mais pesados e mais numerosos. Conseque~ 
temente, os esforços nas estruturas e nas fundações vêm cresce~ 
do substancialmente. ~ claro portanto que, à medida que os es 
forças aumentam de intensidade, surge a necessidade de se em 
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pregar técnicas e métodos de cálculo que proporcionem não so u 
ma segurança aceitável, corno também otimizem os elevados custos 
envolvidos nos empreendimentos. 
Fig. I.l - Vista, do local das provas de carga, de urna torre 
da LT Adrianópolis- Grajaú . 
~ importante que se diga, ainda, que em torres de li 
nhas de transmissão atuam nas fundações esforços não só de tra 
çao, é claro, mas também de compressão e horizontais, também 
elevados . Entretanto, existem já há algum tempo metodologias 
de cálculo razoavelmente comprovadas - inclusive com provas de 
carga em escala natural - para o dimensionamento geotécnico e 
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estrutural de fundações sujeitas a esforços de cornpressao e ho 
rizontais. Tal fato é consequência natural - sobretudo no caso 
de esforços de compressão - de que as estruturas que levam as 
fundações tais tipos de esforços são muito mais antigas. 
Fig. I.2 - Vista da base de urna torre da LT Adrianópolis-Grajaú. 
No caso de esforços de tração, nao só os métodos c1 
entificos, modernos, datam do início da década de 60 (ver ca 
pitulo II), corno também esses métodos foram desenvolvidos com 
base em modelos reduzidos, tendo sido testados em fundações de 
dimensões não muito grandes e, ainda, em solos sedimentares. 
No nosso caso específico nao só os esforços atuantes 
eram de grande envergadura - e consequentemente as fundações t~ 
riam obrigatoriamente elevadas dimensões - como também a linha 
atravessaria um grande trecho em solo residual. 
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Cumpre ressaltar, ainda, que, mesmo de posse de todos 
esses argumentos técnicos, extremamente fundamentados, poucas 
seriam as empresas que autorizariam a realização de testes com 
a magnitude dos que foram levados a efeito com o patrocínio,paE 
ticipação e acompanhamento da Light - Rio. Cabe um elogio a 
essa empresa, nas pessoas de seus , ·então dirigentes, os quais nao 
só gerenciaram com muita inteligência e visão o seu ernpreend~ 
rnento, corno também contribuíram grandemente para o progresso 
da técnica de fundações, com um alcance mui to mais amplo do 
que a própria obra em si. 
A campanha de provas de carga constituiu-se num em 
preendimento :bastante oneroso e demorado. Apenas a realização dos 
testes - excluindo-se escolha do local, terraplenagem, retirada 
de amostras para ensaios de laJ::oratório , ensaios de campo, execu 
ção das fundações, transporte da viga de reaçao, etc. - durou, 
continuamente, 4 meses, além de mais 1 a 2 meses de testes em 
tirantes (que não fazem parte do escopo do presente trabalho). 
Tivemos a felicidade de participar de todas as fases das 
provas, desde o seu planejamento, o acompanhamento integral da 
realização de todos os testes e, ainda, da análise dos resulta 
dos obtidos, durante cerca de 6 meses, em tempo integral. 
O presente trabalho tem por objetivo apresentar e an~ 
lisar os resultados das provas de carga realizadas em sapatas 
e tubulÕes , com a finalidade da verificação da capacidade de 
carga de fundações à tração. tnfase especial é dada aos aspe~ 
tos executivos dos testes. Itens como superfície de ruptura 
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resistência de fuste e base de tubulões, influência da geom~ 
tria, ciclos de repetições de cargas, etc., são tambêm aborda 
dos. No que diz respeito a deslocamentos, os resultados encon 
trados são comparados com outros testes e, inclusive, com re 
sultados obtidos de outros tipos de fundação sujeitas a esfor 
ços de tração. 
Cumpre ressaltar que quatro trabalhos foram public~ 
dos a partir dos dados das provas de carga, tendo aqueles servi 
do de base para a elaboração de um ou outro item desta tese . 
. Queremos mencionar, aqui, os nomes dos autores com os 
quais participarros daqueles trabalhos: Fernando Emmanuel Barata, 
Marcus Peigas Pacheco e Claudio Pereira Pinto. o professor 
Fernando Emmanuel Barata foi, inclusive, o idealizador das pr~ 
vas de carga. 
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CAP!TULO II 
PRINCIPAIS TEORIAS EXISTENTES PARA O CALCULO 
DA CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDAÇÕES Ã TRAÇÃO 
II.l - INTRODUÇÃO 
Se a própria Mecânica dos Solos se constitui em uma 
Ciência relativamente nova, o capítulo desta referente a Funda 
ções Submetidas a Esforços de Tração é bastante recente. 
Embora um primeiro método (ver item II.2) relativo a 
determinação da capacidade de carga de fundações tracionadas já 
constasse da bibliografia internacional por volta da década de 10*, 
a primeira formulação racional, desenvolvida com base nas teo 
rias da Mecânica dos Solos e a partir de observações de supeE_ 
fícies de ruptura em modelos reduzidos, só foi publicada em 
1961, por BALLA. 
A partir daí (início da década de 60), surgiram e se 
desenvolveram, quase que simultaneamente, diversas linhas de 
pesquisa em Universidades e Centros Tecnológicos europeus e ame 
ricanos. Estas pesquisas, que se iniciaram, basicamente, com 
ensaios em modelos reduzidos, deram origem a metodologias de 
previsão de capacidade de carga, mais ou menos sofisticadas e 
abrangentes. 
* NOTA Ver, por exemplo, o livro "Pole and Tower Lines", de 
R.D. Coombs, publicado pela McGraw-Hill em 1916 (lª ~ 
dição). É possível, entretanto, que existam outras 
publicações ainda mais antigas citando aquele método 
(Mêtodo do Cone). 
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II.2 - O ME:TODO DO CONE 
O Método do Cone tem diversas denominações, tais como 
Método do Tronco de Cone (ou Pirâmide), em inglés "The Soil 
Cone Method", "Earth Load Method", etc., constituindo-se no mé 
todo mais antigo de determinação da capacidade de carga de fun 
dações tracionadas. 
t, naturalmente, muito simples, estabelecendo que a 
capacidade de carga de uma fundação, quando sujeita à tração(verfig.II."l), 
é aquela que corresponde ao peso próprio da fundação acrescida 
do peso de terra contido num tronco de cone (ou pirâmide, depe~ 
dendo da forma da fundação), de base menor correspondendo a 
base da fundação, de geratriz formando um determinado ângulo, rx, 
com a vertical e base maior consistindo na interseção da supeE 
fície lateral com o níve1 do terreno. Este método não consi-
dera nenhuma parcela de resistência devida às tensões de cisa 
lhamento mobilizadas ao longo da superfície de ruptura, sendo 
toda a capacidade de carga atribuída, apenas, a parcelas de 
pesos. 
Quanto ao ângulo a - que pode ser determinado a PªE 
tir de resultados de provas de carga, para cada caso em part~ 
cular -, não se tem nenhuma notícia a respeito de correlações 
nem com parâmetros geotécnicos nem geométricos da fundação, o 
que faz com que a capacidade de previsão da carga de ruptura <Xl!TI 
base no Método do Cone seja muito problemâtica. Entre outras 
coisas, porque a capacidade de carga depende - como será visto 
adiante - de muitos fatores, a1ém das parcelas de peso, sendo 
esses fatores, no Método do Cone, representados exclusivamente 
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pelo ângulo a. Para que se pudesse correlacionar o valor de 
a, de alguma forma, ter-se-ia que fazê-lo com um número grande 
de variáveis, o que, a nosso ver, é extremamente difícil, se 
não impossível. 
Para se prever a capacidade de carga de uma fundação 
em se utilizando o Método do Cone, a ine~istência (ou a imposs~ 
bilidade) das correlações faz com que nenhum ensaio, seja de 
campo ou de laboratório, possa ser realizado de maneira a forne 
cer o valor de a, a nao ser, é claro, uma prova de carga, em 
escala natural.. Na prática, quem utiliza o método o faz segu!! 
do valores mais ou menos "conhecidos". 
Alguns autores já comentaram que a aplicação do Méto 
do do Cone pode conduzir a resultados pouco confiáveis. ADAMS 
e HAYES (1967), por exemplo, disseram que o método pode forne 
cer resultados tanto conservativos como contrários a segurança, 
enquanto que GIULIANI, CASTANEDA E CONTIN (1982) dizem que o u 
so de valores empíricos do ângulo a pode implicar em erros im 
portantes na estimativa da resistência à tração. DANZIGER E 
PEREIRA PINTO (1979b), tomando por base os resultados das pr~ 
vas de carga descritas nesta tese e variando os valores de a 
dentro dos limites usuais, mostraram que o método pode conduzir 
a resultados bastante aleatórios, tanto conservativos quanto 
contrários à segurança. No capítulo V alguns destes resultados 
são apresentados. 
:E:·~ importante frisar ainda que a é muitas vezes chama 
do de "ângulo de atrito", mas não deve ser confundido com o 
ângulo de atrito interno de um determinado so.lo, o que ocorre 
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frequentemente, como comenta PALADINO (1975). Muitas vezes a e 
também chamado impropriamente de ângulo de arrancamento. 
Nos diversos trabalhos citados neste capítulo, será vis-
to que a superfície real de ruptura, observada a partir de en 
saios, e curva, também nao caracterizando, a rigor, um ângulo de 
arrancamento. Contudo, a titulo de simplificação, esta superfi 
cie é assimilada, ,âs vezes (ver item II. 7), também a um tronco 
de cone, com geratriz formando um ângulo À com a vertical, sendo 
que ao longo da superfície lateral são computadas as tensões eis~ 
lhantes mobilizadas. DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b) mostraram 
que - uma vez que o Método do Cone não considera a resistência ao 
cisalhamento, atribuindo a capacidade de carga,: a parcelas de peso 
- o ângulo a é, sempre, maior que o ângulo de ruptura À, representat ,!, 
vo da superfície de ruptura real assimilada a um tronco de =ne. Este co 
mentário é ilustrado na figura II.l. 
O ângulo À - como será visto no item II.7 -, diferente 
mente de a, pode ser relacionado a características geotécnicas 
e geométricas da fundação. 
Um comentário importante relativo ao Método do Cone diz 
respeito a que alguns autores consideram que o ângulo a do Méto 
do do Cone e o próprio ângulo de atrito interno do solo. Por e 
xemplo, BALLA (1961), BAKER E KONDNER (1965), ESQUIVEL-DÍAZ (1967), 
ALI (1968) fazem esta consideração. Entretanto, além de nao ser 
esta a maneira mais usual de consideração do ângulo a , pode-
se mostrar, a partir de resultados de provas de carga, que a so 
é igual ao ângulo de atrito por mera coincidência; ver, g;,:i; 





SUPERFfotE DE RUPTURA REAL 
ASSIMILADA A UM TRONCO OE CONE 
UPERFÍCIE FICTÍCIA OE RUPTURA 
(MÉTODO 00 CONE) 
5-TENSÕES CISALHANTES MOBILIZADAS 
F . II 1 Representação das superfícies de ruptura real e fic-ig .. . -
tícia, segundo DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b). 
Finalizando, hã que se explicar o porque de tantas 
considerações a respeito do Método do Cone, neste trabalho,qua~ 
do há outros métodos sabidamente mais eficientes. Prende-se 
tal procedimento ao fato do Método do Cone ser, ainda hoje, mu~ 
to utilizado, sobretudo nos meios ligados ao projeto de 
ções de torres de linhas de transmissão. Assim, cumpre 
funda 
aler 
tar e esclarecer os usuários daquele método·, acerca das limita 
ções e incertezas que decorrem de sua aplicação. 
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II.3 - O MfTODO DO CILtNDRO DE ATRITO 
Um segundo método, que aparece na maioria dos trabalhos 
que fazem referéncias a teorias existentes, por exemplo BALLA 
(1961), é o chamado Método do Cilindro de Atrito, em inglés 
"Friction Cylinder Method". 
O método admite que a ruptura se dá ao longo de um cilin 
dro (ou prisma, dependendo da forma da fundação) cuja base e i 
gual àquela da fundação (fig. II.2). 
A capacidade de carga é obtida somando-se o peso prQ 
prio da fundação ao do solo contido no interior do cilindro (no 
caso de estaca ou tubulão sem base alargada, o peso de solo e i 
gual a zero), acrescendo-se ainda a resistência, por aderência, 
ao longo da superfície de ruptura admitida. Quanto à maneira de 
se calcular o valor da aderência, não se conseguiu descobrir, na 
literatura técnica, referências a respeito. Tal aderência pod~ 
ria ser obtid~por exemplo, através de diagramas de empuxo hori 
zontal (na situação entre repouso e passivo) multiplicados pela 
tangente do àngulo de atrito e somados à força de coesão, ou mais slcm 
plesmente, de tabelas semi-empíricas ou empit:icas. 
O mais importante, no entanto, é que o Método do 'Cilin 
dro de Atrito representa um passo além em relação ao Método do CQ 
ne, pois é mais próximo dos princípios da Mecânica dos Solos. Sua 
principal limitação decorre, fundamentalmente, de ter sido desen 
volvido com base numa superfície de ruptura admitida, e nao obser 
vada. Mesmo assim, em muitos casos como, por exemplo, de esta 
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Fig. II.2 - Método do Cilindro de Atrito, no caso de sapata(a), 
tubulão sem base alargada ou estaca (b) e tubulão 
com base alargada (c). 
case tubu!Ões sem alargamento de base, tubu!Ões curtos com base 
alargada, a superficie de ruptura admitida é bastante próxima da 
realidade. 
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II.4 - O M!Õ:TODO DE BALLA (1961) 
O trabalho publicado por BALLA (1961) é considerado p~ 
la grande maioria dos autores que escreveram sobre o tema - ver 
por exemplo, VESIC(1969), MEYERHOF E ADAMS (1968) - como um dos 
trabalhos pioneiros, ou mesmo o trabalho pioneiro, constituindo -
se no marco da pesquisa moderna sobre o assunto. 
BALLA'(1961) estudou o caso de .ancoragens rasas do tipo 
"champignon" (ver fig. II.3), a partir de uma série de ensaios 
em modelos reduzidos em areias, basicamente secas. Esses ensaios 
serviram nao so para observações quantitativas (efeito de diver 
sos fatores na capacidade de carga) como qualitativas (forma da 
superficie de ruptura). 
o 
2R 
Fig. II.3 - Ancoragens rasas do tipo "champignon'', com os simbo 
bolos geométricos usados por BALLA (1961). 
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Dentre as principais conclusões obtidas por BALLA(l961), 
pode-se citar: 
(a) A capacidade de carga aumenta com o acréscimo de dimensão 
da base, assim como com a profundidade de assentamento da 
fundação. 
{b) A seçao meridiana da superfície de ruptura é uma curva que 
abre na direção do nível do terreno, iniciando no bordo su 
perior da placa com uma tangente vertical, e interceptando 
o nível do terreno com um ângulo de aproximadamente 450 





( II. l) 
Fig. II.4 - Aspectos da superfície de ruptura observada por 
BALLA (1961). 
(c) Em todos os testes apenas se desenvolveu uma única superff 
cie de ruptura. 
Para o desenvolvimento teórico de um processo de câlculo 
da capacidade de carga, BALLA (1961) inicialmente admitiu que a 
superfície de ruptura era circular, com os ângulos jâ referencia 
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dos no bordo inferior e superior; post~riormente demonstrou 
por via teórica que tal superficie era aproximadamente circular, 
com aqueles mesmos ângulos já citados evidenciando as condições 
de contorno. Vale notar que a asserção inicial de BALLA (1961) 
quanto à forma da superficie de ruptura, circular, originou-se de 
observações e medições levadas a efeito nos ensaios de modelos re 
alizados. 
A capacidade de carga é a soma de duas parcelas, a prl 
meira englobando o peso da fundação e o peso de solo interior a 
superficie de ruptura e a segunda consistindo na força provenieg 
te das tensões de cisalhamento mobilizadas ao longo da superfi 
cie de ruptura (fig. II.5). 
"'""' 
4~º-ID/2 
.\\ pf 1 lPs r. !· 
\ 
~ \ D-v D D-v .\ ;/. r = \(45º+•/2) 
- •\ I• 
L B = 2R L 
' ' 
Fig. II.5 - Parcelas de capacidade de carga no método de BALLA 
(1961). 
Apesar dos ensaios terem sido realizados apenas em a 
reias, o desenvolvimento teórico levado a efeito por BALLA (1961) 
englobou solos também com valores de coesão maiores que zero. As 
deduções da formulação partem da equação de Kotter, sendo bastan 
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te complexa. 
A capacidade de carga assim obtida 
(a) e proporcional ao cubo da profundidade D-v; 
(b) depc,nde dos parârretrosde resistência ·ao solo c;cpe do pc,so específico y; 
{c) depende do "formal coefficient", que poderia ser traduzido 
como coeficiente padrão, À, sendo 
À = D - V 
B 
(II.2) 
Uma vez que as fórmulas dos fatores dependendo do ângulo 
de atrito e do coeficiente padrão são razoavelmente complicadas , 
BALLA (1961) forneceu tais fatores em forma de ábacos (fig. II.6). 
A expressao da capacidade de carga é 
(II.3) 
sendo Tv a parcela correspondente à resistência ao cisalhamento 
e G1 e G2 parcelas de peso. As expressões de Tv' G1 e G2 constam 
da própria figura II.6, além dos ábacos e tabelas de F1 , F 2 e F 3 , 
fatores que dependem de cp e À e aparecem nas expressões de Tv,Gl e G2• 
No caso de solos sem coesao os cálculos tornam-se mais 
simples. O único fator que aparece é constituído pela soma dos 











1 V = Tv + G1 + G2 
' e , Ty= (D-vlf {fo-°Y FztF3 ) 
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F1 1,29 1,35 1,41 1,47 1,53 
1 F2 3,96 4[.)7 4P6 370 3,13 
F O 0,50 0,59 0,83 0,94 
F1 0,50 ,54 0,58 0,62 0,66 
2 F2 2,59 2.50 2.58 2,42 2,12 
F3 O 0,1 O 0,48 O, 






1,5 f--+1-- G1 = lO-vJ3f Fj -----t--+--f-----'--",s~""":f-
3 F2 1,88 1,98 2.09 2JJO 1,78 J 
F O 0,12 0,25 0,36 0,43 
f1 ,25 9 0,35 0$7 0,41 
4 F2 t,60 1,711 t,:84 1,78 1,6! 







G2-=F1aTI'{o-v-mHrc-'t l + 
+ 11Tmt ffatfloRi#Í(fc- 7H· 
-'-j---f---*'',t-----/---{ F \l--_,1,0 
+ TI' R2v f,._ 3· 
rc = PESO ESPECÍFICO 00 CONCRE 
~ :: PESO ESPECIFICO DO SOLO 
C: COESÃO 0,5 




Fig· .. II.6 - Coeficientes de resistência a tração para solos com coesao e atri 
to segundo BALIA (1961) . 
F 
1 
e F 3 , que é naturalmente também função de <jJ e À consta da 
figura II. 7. Na figura aparecem também as expressoes necessárias 
ao cálculo da capacidade de carga, sendo a expressao básica ames 
ma equaçao (II.3) anterior. 
A aferição da metodologia de cálculo proposta por BALLA 
(1961) a partir de provas de carga foi feita com poucos resulta 
dos em fundações de grandes dimensões - além dos ensaios em mode 
los reduzidos o que é perfeitamente .compreensível, em função 
do limitado acervo de testes existentes na época. No caso de so 






V = G1 + Gi, .. Tv 
2,0 
G, + v=(o-v?á' ,FI t F3) 
1,8 
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ÂNGULO DE -ATRITO INTERNO f6 
Fig. II.7 - Coeficientes de resistência a tração para solos sem coesao Se<JUll 
do BALIA (1961). 
de fundações com pequenas dimensões. Nos casos analisados, a 
teoria de BALLA (1961) forneceu bons resultados. 
Vale enfatizar que,após o trabalho de BALLA (1961), di 
versos autores verificaram, como sera visto a seguir, uma dife 
rença substancial no comportamento de fundações rasas e profu!! 
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das, tendo sido introduzido o conceito de profundidade críti 
ca. BALLA (1961) estudou exclusivamente o problema de fundações 
assentes a pequenas profundidades, tendo sido a relação máxima 
entre profundidade de assentamento e diâmetro da fundação, nos 
seus modelos, ligeiramente superior a 3. 
II.5 - O ~TODO DE MEYERHOF E ADAMS (1968) 
O processo de cálculo que consta do trabalho de MEYERHOF 
E ADAMS (1968) originou-se de séries de experiências levadas a 
efeito em duas instituições, a Ontario Hydro Research Division e 
a Nova Scotia Technical College. 
Detalhes dos testes realizados na primeira instituição 
foram fornecidos por ADAMS E HAYES (1967). Basicamente, consis 
tiram em ensaios em modelos reduzidos, constituídos por pequenos 
discos metálicos de diâmetros variando entre 2,5 e 10 centíme 
tros. Testes foram realizados em várias profundidades em areias 
uniformemente graduadas e bem graduadas em condições fofa e com 
pacta. Alguns testes foram realizados em areias uniformes com 
densidades relativas intermediárias entre os estados fofo e com 
pacto. 
Testes semelhantes foram realizados na segunda institui 
çao, tendo sido reportados por MACDONALD (1963). 
Os testes mostraram que em areias compactas a capacid~ 
de de carga aumentou geometricamente* com a profundidade, dentro 
* NOTA No original, ''geometrically". 
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das faixas de profundidades testadas. No material bem graduado 
as cargas de ruptura foram apreciavelmente maiores. Em areias 
fofas o aumento da capacidade de carga com a profundidade foi a 
proximadamente linear e muito menor que no caso de areias campa~ 
tas. As superfícies de ruptura foram observadas em areias uni 
formes fofas e compactas. No caso de areias compactas e pequena 
profundidade, uma superfície de ruptura ocorreu estendendo-se num 
arco raso do bordo da fundação até a superfície. Â grande profu~ 
didade a superfície de ruptura foi menos distinta, sendo inicial-
mente curva e depois essencialmente vertical, estendendo-se até a 
superfície. Em areia fofa, e grande profundidade, a superfície 
de ruptura foi essencialmente vertical e limitada a uma pequena 
distância acima da âncora. Em areia fofa e pequena profundidade 
a superfície de ruptura foi novamente vertical, mas estendendo-se 
até a superfície. Para MEYERHOF E ADAMS (1968) ficou claramente 
evidente que a resistência ao cisalhamento foi mobilizada ao lon 
go de uma superfície muito maior no caso de areia compacta do que 
no caso de areia fofa. 
No caso de argilas, séries similares de testes foram le 
vadas a efeito, embora em uma natureza mais limitada. Os testes 
realizados pela Ontario Hydro foram reportados por ADAMS E HAYES 
(1967), enquanto que os realizados pela Nova Scotia o foram por 
SPENCE (1965). As argilas testadas variaram, em consistência,de~ 
de mole até rija, em condições amolgadas e, ainda, saturadas. Ve 
rificou-se que tanto na argila mole como na rija a capacidade de 
carga aumentou com a profundidade, finalmente alcançando um va 
lor constante. Os autores chamaram a atenção quanto aos desloca 
mentas elevados nas argilas comparativamente aos deslocamentos re 
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!ativamente pequenos em areias, antes da ruptura. Quanto à su 
perfície de ruptura, os autores observaram que uma bem definida su 
perfície de ruptura ocorre, pelo menos a pequenas profundidades. 
Comentários são feitos ainda quanto à existência de significante 
pressão neutra negativa tanto acima quanto abaixo da placa duran 
te o ensaio de tração, cuja medição já havia sido reportada por 
ADAMS E HAYES (1967). 
O trabalho de MEYERHOF E ADAMS (1968) trata, ainda, do 
efeito de grupo em fundações tracionadas, ten_do os testes realiz~ 
dos sido reportados por WISEMAN (1966), para areias, e por LANGLEY 
(1967), para argilas. Esses dois trabalhos, aliás, juntamentecan 
os de MACDONALD (1963) e SPENCE (1965), já mencionados, formam 
o conjunto de quatro teses de mestrado realizadas na Nova Scotia 
Technical College até 1968, sobre tração em fundações. No que 
diz respeito ao efeito de grupo, não serão realizadas considera -
ções no presente trabalho. 
A teoria desenvolvida para o cálculo da capacidade de 
carga baseou-se nas observações dos testes realizados. Entretan 
to, comentam MEYERHOF E ADAMS (1968) que, em função das formas 
complexas das superfícies de ruptura, são feitas diversas simpl! 
ficações com respeito às reais superfícies de ruptura. Os auto 
res comentam ainda que a teoria é geral e aproximada. Uma distin 
çao básica é feita abordando os casos de fundações rasas e profu~ 






O) PEQUENA b)GRANDE 
PROf'UNOtDAD[ PROf'UNOIOAO! 
Fig. II.8 - Formas de ruptura e simbologia usada na teoria de 
MEYERHOF E ADAMS (1968) para o cálculo da capacidade 
de carga a tração de fundações corridas, rasas e pr~ 
fundas. 
A teoria foi desenvolvida para o caso de fundações cor 
ridas, tendo sido posteriormente modificada para o uso, tanto em 
areias quanto em argila~ em fundações circulares e retangulares. 
1) Fundações Corridas 
a) Pe51.uena Profundidade 
Quando a carga de ruptura Qu é atingida, uma massa de so 
lo tendo aproximadamente a forma de um tronco de pirâmide é levan 
tada e a superfície de ruptura atinge o nível do terreno (figura 
II.8.a). Consequentemente, a resistênciaaocisalhamento do solo e 
mobilizada ao longo da superfície de ruptura. 
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A capacidade de carga por unidade de comprimento da sa 
pata Q é proveniente da soma entre as parcelas de resistência ao u 
cisalhamento e peso mobilizadas, conforme equação II.4 (ver tam 
bém fig. II.8.a). 
sendo 
F 
Qu = 2 cf cos et + 2F cos s + w (II.4) 
a força de coesao ao longo da superfície de 
tura 
a força de atrito ao longo da superfície de 
tura 
a e S - as inclinações médias com a vertical de Cf e F, 
respectivamente 
w - a soma dos pesos da fundação e da massa de 
levantada na ruptura 
Neste ponto, MEYERHOF E ADAMS (1968) realizam 
solo 
uma sim 
plificação distinta dos demais métodos, qual seja a de admitir, 
para o cálculo, os esforços atuando ao longo de uma 
vertical de ruptura. 
Dizem aqueles autores que, na ausência de uma 
superfície 
solução 











= 2C + 2P sen o + w 
p (II.5) 
a força devida à coesao c do material, mo 
bilizada ao longo de toda a profundidade D 
o empuxo passivo total, inclinado de um an 
gulo o com a horizontal e agindo, para bai 
xo, num plano vertical passando pelo bordo 
da fundação 
Substituindo diversos valores na expressao (II.5), che 
K pv 
= 2cD + yD 2 K + W pv 
K tgo 
p 
Kp coeficiente de empuxo passivo 
y o peso especifico aparente do solo 
(II.6) 
(II.7) 
Dos resultados de modelos de fundações corridas em a 
reias MEYERHOF E ADAMS (1968) verificaram que o ângulo de ruptura 
médio com a vertical se situava entre Q/3 e 2~/3. Para um valor 
médio de ~/2 correspondente àquele ângulo (de ruptura médio), cá! 
culos por tentativas mostraram que o é aproximadamente 2~/3. Pa 
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ra os correspondentes coeficientes de empuxo passivo K baseados 
p 
em superfícies de ruptura curva~ obtidos por CAQUOT E KtRISEL 
(1966), as componentes verticais Kpv governando a resistência a 






~ 0.6 .. 
" .. .. 
o 0.4 
~ .. .. 
z .. 
~ 0.2 .. 
8 



















i / ,,,, 
10 20 'º 40 
ÂNGULO OE ATRITO INTUINO 0, 
Fig. II.9 - Coeficientes de empuxo passivo teórico de fundações 
corridas à tração, segundo MEYERHOF E ADAMS (1968). 
Ainda uma transformação é feita, por conveniência de a 
nálise e comparação de resultados de testes, segundo MEYERHOF E 
ADAMS (1968), e o valor de K é expresso por pv 
sendo 
K = K tg e;> pv u (II.8) 
Ku o coeficiente de empuxo passivo nominal, à tração, 
correspondente ao plano vertical passando 
bordo da fundação 
pelo 
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A equaçao (II.6) torna-se, então, 
= 2cD + yD 2K 
u 
tg (jJ + w (II.9) 
Os valores de K sao fornecidos também na fig. II.9. 
u 
b) Grande Profundidade: 
Com o acréscimo da profundidade da fundação, a compressi 
bilidade e as deformações da massa de solo acima da fundação im 
pedem que a superfície de ruptura atinja o nível do terreno (fig. 
II.8.b). A extensão desta ruptura localizada pode ser incluída 
na análise limitando o comprimento vertical H da superfície de 
ruptura e utilizando a pressão de sobrecarga acima do nível da 
superfície de ruptura p = y(D-H). Dessa forma, a equaçao (II.9) o 
pode ser modificada para fundações a grande profundidade e escri 
ta como 
= 2c H + y (2D-H)H K tg (jJ + W 
u 
(II.10) 
O valor de H, segundo aqueles autores, só pode ser, no 
momento, determinado através da observação da extensão da supe~ 
fície de ruptura e uma análise dos resultados dos testes 
dos por eles conduziu aos valores da figura II.10. 
efetua 
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Ângulo de atrito 209 259 309 359 409 459 489 
interno <j, 
Profundidade re- 2,5 3 4 5 7 9 11 
lativa H/B 
Figura II.10 - Valores da profundidade relativa H/B, função 
do ângulo de atrito interno q,, a partir da qual 
a ruptura é considerada localizada, ou, ainda, a 
fundação considerada profunda por 
ADAMS (1968). 
MEYERHOF E 
MEYERHOF E ADAMS (1968) fornecem um valor limite para a 
capacidade de carga à tração, que é dado pela soma da capacidade 
de carga da base da fundação com o atrito lateral de seu fuste. 
sendo 
(II .11) 
As a area lateral do fuste da fundação 
fs um atrito lateral unitário médio do solo no 
fuste 
sao fatores de capacidade de carga 





2) Fundações Circulares 
A análise de fundações corridas foi estendida para fun 
dações circulares através da determinação da resistência ao cisa 
lhamento, representada pela força de coesão e empuxo passivo i~ 
clinado de ó com a vertical, atuando numa superfície cilíndrica 
passando através do bordo da fundação (fig. II.8.a). Assim, p~ 




Qu = TTBC + s TT B p seno p +w (II.12) 
Qu = TTC BD + s (TT/2) y BD 2 K u te;~ + w (II.13) 
s o fator de forma governando o empuxo passivo em u 
ma parede cilíndrica convexa 
Semelhantemente, para grandes profundidades (D>H), a e 
quaçao (II.10) torna-se 
Qu = TTC B H + S (TT/2) yB (2D-H) HKu tg ~ + W (II.14) 
com um limite superior para o caso da capacidade de carga a com 
pressão, semelhante à equação (II.11). 
Dos resultados de modelos de fundações circulares em 
areias, MEYERHOF E ADAMS (1968) verificaram que o ângulo de ruE 
tura médio com a vertical se situava entre ~/4 e ~/2. Para um 
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valor médio de ~./3 correspondente àquele ângulo (de ruptura me 
dio), o valor de ó é aproximadamente 2~/3 e os valores 
pondentes do fator de formas foram estimados de teorias 




planas (BEREZANTZEV, 1952, MACKAY, 1966). Para pequenos valores 
da profundidade relativa D/B os resultados teóricos podem ser 
aproximadamente representados por 
s = 1 + m D/B 
com um máximo de 
s = 1 + m H/B 
sendo H/B fornecido na tabela da figura II.10 e o 
m tem seus valores dados na tabela da figura II.11. 
Ângulo de atrito 209 259 309 359 409 
interno~ 
Coeficiente m 0,05 0,1 0,15 0,25 0,35 
Valores máxi- 1,12 1,30 1,60 2,25 3,45 







Figura II.11 - Valores do coeficiente me limites máximos do 
fator de formas, segundo MEYERHOF E ADAMS(1968). 
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3) Fundações Retangulares 
Uma análise aproximada para a determinação da carga de 
ruptura à tração de uma fundação retangular de largura B e comprimento L 
pode ser obtida, semelhantemente ao caso de cargas a compressao 
(MEYERHOF, 1951) , admitindo que o empuxo de terra ao longo do p~ 
rímetro das duas porções extremas de comprimento B/2 e governado 
pelo fator de formas correspondente ao caso de fundações circu 
lares, enquanto que o empuxo passivo de terra ao longo da porçao 
central de comprimento L-B é o mesmo do caso de fundações corri 
das. Dessa forma, pode ser mostrado que no caso de fundações su 
perficiais 
Qu = 2cD (B+L) + yD 2 (2sB+L-B) Ku tg~ + W (II.17) 
enquanto que para fundações profundas 
Qu = 2cH (B+L) + y(2D-H) H (2sB+L-B) Ku tg~ + W (II.18) 
com um limite superior correspondente a capacidade de carga a 
compressao. 
No caso de fundações quadradas, MEYERHOF E ADAMS (1968) 
sugerem que se faça B=L nas expressões (II.17) e (II.18) acima. 
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No que diz respeito à aferição do método de cálculo pr~ 
posto, MEYERHOF E ADAMS (1968) comentam que: 
(a) No caso de areias, os testes em modelos forneceram resulta 
(b) 
dos com um espalhamento razoável dos pontos em torno das pr~ 
visões, o que, segundo eles, era previsivel em função dos 
diferentes tipos e densidades de areias utilizadas. 
testes em escala natural, os resultados foram também 
Para 
razoa 
veis; no caso de areias fofas houve uma distribuição em tor 
no das previsões, enquanto que no caso de areias compactas 
houve uma tendência de resultados ligeiramente conservativos. 
Vale ressaltar que a análise foi efetuada através da observa 
ção dos valores do produto sKu. 
No caso de argilas, os testes mostraram que a teoria geral 
não se aplica, já que os valores observados de cargas de 
ruptura foram da ordem de metade dos valores previstos, no 
caso de pequenas profundidades. A diferença foi atribuida 
às excessivas deformações da argila antes da ruptura - esp~ 
cialmente no caso de argilas moles - e pelas forças de tra 
ção devidas, provavelmente, às pressões neutras negativas r~ 
gistradas abaixo e acima das fundações, e que 
trincas de tração. Um procedimento empirico foi 
provocaram 
empregado 
utilizando um coeficiente N que relaciona a capacidade de u 
carga à tração com a resistência não drenada da argila. Não 
foi feito por MEYERHOF E ADAMS (1968) nenhum comentário qua~ 
to à realização de testes em escala natural, acreditando-se, 
portanto, que as observações acima devam ter sido obtidas 
de ensaios em modelos. O trabalho parece indicar, também,e~ 
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bora nada tenha sido dito explicitamente, que todos os 
ern argilas foram realizados ern condições de saturação plena. 
ensaios 
MEYERHOF E ADAMS (1968) fazem ainda diversos comentários 
e comparaçoes acerca de análises da capacidade de carga a curto e 
pr:azo, que não serão apresentadas, p:ir fugirem ao escop:i do presente 
lho. 
II.6 - O MtTODO DESENVOLVIDO NA UNIVERSIDADE DE DUKE 
longo 
traba 
As pesquisas desenvolvidas na Universidade de D..!ke, na area de 
fundações sul:Inetidas a esforços de tração, foram rep:irtadas em três teses 
de mestrado, quais sejam, as de ESQUIVEL-DÍAZ (1967), ALI (1968) e BHATNAGAR 
(1969), orientadas pelo professor A.S.VESIC, e um trabalho, que p:ide-
ria ser considerado como filosófico e conceitua!, do 
VESIC (1969)*, acerca da capacidade de carga de objetos 
dos no fundo do oceano. 




assunto, o comportamento de fundações submetidas a esforços verti-
cais de tração, com base em resultados experimentais, estudaram 
fundações assentes em solos distintos. Assim, a tese de ESQUIVEL 
- DÍAZ (1967) tratou de fundações em areias, a de ALI (1968) em 
argilas moles bentoníticas e a de BHA'INAGAR (1969) de argilas siltosas. 
* O Professor Aleksandar S.Vesié faleceu em 1982, deixando gran 
des contribuições na área de Mecânica dos Solos e Fundações, na 
qual brilhantemente atuou como engenheiro, professor e pesquisa 
dor. Foi um dos maiores nomes no mundo, em sua especialidade~ 
tendo inclusive lecionado no Brasil, país do qual era grande 
amigo e admirador. Fica aí a nossa homenagem a essa grande fi 
gura da Mecânica dos Solos. 
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Todos os trabalhos constaram de minuciosos estudos rea 
lizados em modelos reduzidos. Os modelos foram ensaiados na mes 
ma caixa metálica cúbica de 30 polegadas (aproximadamente 75 cen 
tímetros) de lado. Os modelos reduzidos constituíam-se em dois 
tipos de fundação, quais sejam, placas e estacas. Todos os mode 
los tiveram o mesmo diâmetro, 3 polegadas (aproximadamente 7,5 
centímetros), tendo sido ensaiadas placas a diversas profundid~ 
des e estacas de diversos comprimentos, ou seja, com vários valo 
res da relação D/B, sendo D a profundidade da placa ou da base da 
estaca e B o diâmetro da placa ou da estaca. Procurou-se, em to 
dos os trabalhos, comparar o comportamento das placas com as esta 
casem igual profundidade. 
A filosofia do procedimento para a realização dos testes 
foi a mesma, nos três trabalhos. Todos os ensaios foram realiza-
dos com carga (ou tensão) controlada, sem uma espera para estabi 
lização dos carregamentos correspondentes, já que as cargas eram 
aplicadas com um intervalo de tempo fixo pré-determinado. 
Todos os procedimentos relacionados a execuçao dos en 
saios foram cuidadosamente realizados. Além das medições dos des 
locamentos das fundações, foram realizadas medições do nível do 
terreno em torno da fundação, de maneira a auxiliar a observação 
do solo mobilizado no processo de tração da fundação e da 
superfície de ruptura desenvolvida. Nesse particular, no caso 
de argilas moles, ALI (1968) fez uma série de observações a PªE 
tir de testes em que se utilizou camadas de cores diferentes. 
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No que diz respeito ao método proposto para cálculo da 
capacidade de carga das fundações, foi feita urna engenhosa adapt~ 
ção da teoria desenvolvida por Vesié para a expansão 
des. 
de cavida 
Corno resultado de um estudo dos mecanismos de formação 
de crateras por efeito de explosivos, VESIC E BARKSDALE (1963) 
propuseram urna teoria que fornece a pressão de ruptura dentro de 
urna cavidade, criada pela explosão de urna carga enterrada num 
meio semi-infinito, homogêneo e isotrópico, cujas propriedades fi 
sicas são definidas por urna envoltória de resistência caracteriza 
da por urna reta com um intercepto c e um ângulo <j, com a horizontal, 
ambos os parâmetros independentes da deformação. E admitido que, 
na condição de equilibrio, o material imediatamente em torno da 
cavidade, até um certo limite que pode ser determinado analítica 
mente, tem comportamento rigido-plástico, enquanto que, além 
deste limite, é linearmente deformável. As propriedades elásti 
cas do meio com esta condição são definidas pelo módulo de elas 
ticidade E e pelo coeficiente de Poisson v. 
A pressao de ruptura puno caso de um explosivo 
trado num ponto e dada por 
Pu = c Fc + q Fq 
concen 
(II.19) 
sendo p a pressao de ruptura, q a pressao correspondente à sobre u -
carga e Fc e Fq são fatores adirnensionais de expansão de cavidade 
esférica, os quais são funções de c, <j, , E e v • Tabelas e curvas 
correlacionando Fc e Fq com <j, e Ir (indice de rigidez do solo) 
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sao fornecidos por VESIC E BARKSDALE (1963), sendo 
= E (II.20) 
(l+v) (c+q tgcp) 
O problema de uma carga linear infinita expandindo uma 
cavidade cilíndrica de comprimento infinito é abordado separad~ 
mente. A pressão de ruptura para essas cavidades é dada por 
P = c F' + q F' u c q (II. 21) 
sendo F' e F' fatores adimensionais de expansao de cavidade ci c q 
líndrica, os quais são também funções de éjJ e Ir. 
Na abordagem acima, a cavidade é admitida estando a tal 
profundidade que nenhuma superfície de ruptura é desenvolvida. 
Foi analisado também (VESIC E BARKSDALE, 1963, VESIC, 
WILSON, CLOUGH E TAI, 1965) o problema de formação de crateras co 
mo um caso de expansão de cavidades a profundidades moderadas den 
tro de um meio semi-infinito. Estudou-se o caso de uma carga l! 
near expandindo uma cavidade cilíndrica de comprimento infinito, 
o eixo da cavidade sendo paralelo à superfície horizontal do 
meio, considerado também homogêneo e isotrópico. 
Se a distância Z na figura II .12 é suficientemente pequena, 
a cavidade expandida de raio R1 e pressão interna Pu poderá cau 
sara ruptura da massa de solo acima da cavidade, ao longo das s~ 
'"' ~ 
perfícies de ruptura circulares 01 e 43. As superfícies de ruE 
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tura foram admitidas interceptando a superficie do meio com o an 
gulo, estaticamente correto, de 459 - ~/2. Com base em observa 
ções experimentais, as superficies de ruptura foram também admi 
tidas como encontrando a cavidade, nos pontos 1 e 3 da figura 












_..__ ------- ---1 3 1 
2:f' ' \. ·~--·-~- _ ...... _~-~ 
Fig. II.12 - Expansão de cavidade cilíndrica ou esférica próxima 
à superfície (VESié E BARKSDALE, 1963, VESié, WILSON, 
CLOUGH E TAI, 1965). 
A resistência ao cisalhamento ao longo das superfícies 
de ruptura ê determinada pela aplicação da equação de Kotter. Con 
siderando o equilibrio estático da massa de solo interna as su 
perficies de ruptura, a pressão de ruptura na cavidade e da 
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da por 
= c F' + yZ F' 
c q 
(II.22) 
sendo y o peso específico do material. 
Esta equaçao é similar às equaçoes (II.19) e (II.21) ,se~ 
do F' e F' chamados de "cavity breakthrough factors", que pod_e 
c q 
ria ser traduzido corno fatores de quebra da cavidade. Esses fato 
res sao funções, neste caso, apenas de~ e da relação Z/R1 . 
Se a carga linear é substituída por um ponto de carga 
concentrada expandindo urna cavidade esférica, torna-se um probl~ 
ma de equilíbrio plástico axi-sirnétrico. Uma vez que nao existe 
solução rigorosa para este caso tridimensional de simetria axial, 
foi admitido que a distribuição de tensões normais e cisalhantes, 
assim corno os ângulos estaticamente corretos, sao os mesmos do 
caso bidimensional da expansao de urna carga linear mencionada an 
teriorrnente (ver fig. II.12). 
A pressao de ruptura, existente no interior da cavidade, 
e determinada pela equação de equilíbrio vertical da massa de so 
lo interior a superfície de ruptura e acima da cavidade. Depois 
de computar as forças verticais envolvidas, Pv' w1 ! w2 e a cornp~ 
nente vertical da resultante das forças desenvolvidas ao longo da 
superfície de ruptura, Fv (ver fig. II.12), a equaçao de 
brio fornece o valor da pressão de ruptura, na cavidade, 




Esta equaçao e semelhante à equaçao (II.22) anterior. 
Neste caso, Fc e Fq sao também fatores de quebra da cavidade, mas 
são naturalmente distintos de F' e F' 
c q Os fatores F e F sao 
dados por 



















Nestas expressoes os símbolos de c1 a c4 dependem exclu 
sivamente do ângulo que define a reta de resistência ao cisalha 
mento q, Os valores de Fc e Fq sao funções apenas de <jl e da 
relação Z/R1 . 
Valores numéricos de F' , F' , F e F obtidos de VESIC c q c q 
(1969) constam das tabelas da figura II.13, em função de q, e D/B, 
sendo D, como Z, a profundidade, e B = 2R1 o diâmetro da cavida 
de. 
Os conceitos da teoria de expansao de cavidade de VESIC 
descritos anteriormente foram aplicados ao caso de uma placa de 
ancoragem rasa da seguinte forma: 
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D/B 
0.5 1.0 1. 5 2.5 5.0 
cp 
0.81 1. 61 2.42 4.04 8.07 
Qc;, O .21 0.61 0.74 0.84 0.92 
1. 00 1. 00 1. 00 1. 00 1. 00 
0.84 1. 68 2.52 4.22 8.43 
10<? 0.30 0.77 0.99 1.26 1. 75 
1.09 1.16 1.25 1. 42 1. 83 
0.84 1. 67 2.52 4.19 8.37 
200 0.38 0.94 1.23 1. 67 2.57 
1.17 1.33 1.49 1.83 2.65 
0.79 1. 58 2.37 3.99 7.89 
30º 0.45 1.08 1.45 2.03 3.30 
1.24 1. 47 1. 71 2.19 3.38 
0.70 1. 40 2.11 3.51 7.02 
400 0.51 1.19 1. 61 2.30 3.83 
1. 30 1.58 1.87 2.46 3.91 
0.58 1.17 1. 75 2.92 5.84 
soo 0.53 1. 25 1. 70 2.44 4.12 
1. 32 2.04 1. 96 2.60 4.20 
Primeiro numero F' 
c 









(placa longa retangular) 
Fig. II.13 - Fatores de quebra da cavidade para cilindros hori 



























1.0 1. 5 
3.80 6.12 
0.67 0.78 
1.00 1. 00 
5.10 6.69 
1. 04 1. 37 
1. 37 1. 59 
4.23 7. O 1 
1. 42 1.98 
1. 75 2.20 
4.19 7.06 
1. 78 2.57 
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(esfera) 
(placa c ir cu lar) 




















Fig. II.13 (cont) - Fatores de quebra da cavidade para esferas 
ou placas circulares, segundo VESIC(l969). 
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t admitido que a pressao de ruptura na cavidade é equiv~ 
lente à pressão de ruptura à tração da placa de ancoragem 3-1 da 
figura II.12. O volume da metade superior da cavidade, ou do 
hemisfério 3-2-1 é considerado agora como sendo preenchido de 
3 
solo cujo peso e 2/3 11 R1 Y 
Esta massa de solo irá acrescer 





Adicionando esta quantidade à equaçao (II.23), ter-se-á 
a pressão de ruptura da placa, q , dada por o 
q
0 
= c F c + y z F q + (II.27) 
Em se desenvolvendo o segundo termo da equaçao (II.27), 
utilizando a expressão (II.24), pode-se constatar que um dos ter 
mos do desenvolvimento será igual a -2/3yR1 e, assim, a expressao 
(II.27) torna-se 
= e Fc + yZ [1, O + 
De outra forma pode-se fazer 
= c F 
c 











Neste caso, Fc e Fq sao os fatores de quebra de cavidade 
aplicados a placas circulares. Naturalmente, Fc = Fc' enquanto 
No caso de solos sem coesao, a equaçao (II.29) torna-se 
q = y Z F o q (II.30) 
ESQUIVEL-D1AZ (1967) empregou esta expressao na análi 
se de seus resultados. Entretanto, o fator F foi por ele repr~ 
q 
sentado como N 
q a obtenção de valores de N a partir de resul-q 
tados de provas de carga e a comparaçao com os valores assim obti 
dos com os valores teóricos consistiu em uma filosofia de análise 
dos resultados. 
Semelhantemente aos fatores F c e F q' para o caso de pl~ 
cas circulares, e obtidos de F e c F q' da teoria de expansao de ca 
vidades esféricas, podem ser obtidos os fatores F' e F' , para o c q 
caso de placas retangulares, obtidos de F' e F' da teoria de ex 
c q 
pansao de cavidades cilíndricas. 
Valores numéricos de Fc, Fc, F'c' F'c, Fq, Fq' F'q' F'q 
sao fornecidos nas tabelas da figura II.13, em função de~ e da 
relação D/B; ~ varia, nas tabelas, de 09 a 509, enquanto que a 
relação D/B varia de 0,5 a 5,0, valor médio considerado como limi 
NOTA: Não confundir os fatores de expansao de cavidade das equ~ 
ções (II.19) e (II.21) com os fatores de quebra de cavida 
de das equações (II.22) e (II.23), embora tenham sido re 
Presentados com a mesma simbologia F F F' e F' c' q' c q 
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tando o comportamento de fundações tracionadas rasas e profundas. 
Daqui para diante, serao comentadas separadamente as 
principais observações e conclusões referentes às três teses. 
(1) Caso de areias tese de ESQUIVEL-D1AZ (1967) --------------L-----------------------------
(a) A capacidade de carga a tração de uma àncora aumenta com o 
acréscimo do diâmetro da âncora para uma determinada profug 
didade e com o aumento da profundidade para um dado diâme 
tro. 
(b) A capacidade de carga â tração de uma placa de ancoragem nu 
ma areia compacta aumenta substancialmente com o acréscimo 
da profundidade, enquanto que no caso de areia fofa o acres 
cimo com a profundidade é bem menos sensível. 
(c) No caso de placas de ancoragem em areia compacta, os valores 
obtidos experimentalmente para o fator N aumentam com a re 
q 
lação D/B para placas rasas (D/B < 6). No caso de placas 
profundas, o acréscimo de N em função de D/B é menor. 
q 
(d) No caso de placas de ancoragem em areia fofa, os valores ob 
tidos de N aumentam com a relação D/B para valores de q 
D/B < 3 e são praticamente constantes - e, assim, indepeg 
dentes da profundidade - para valores de D/B? 3. 
{e) A capacidade de carga de uma placa de ancoragem em areia carq:,acta p::,_ 
de ser igual à capacidade de carga desenvolvida por uma estaca de anco 
ragem de igual diârretro e à mesm, profundidade, desde que a superf.!_ 
cie lateral da estaca tenha uma rugosidade comparável com a areia. 
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(f) No caso de areia fofa, a capacidade de carga de uma estaca 
é algo menor que a placa correspondente para D/B < 6, o con 
trário acontecendo no caso de D/B ~ 6. 
(g) Nos testes levados a efeito com placas à pequena profundid~ 
de em areia compacta caracterizou-se uma superfíciede rue 
tura bem definida. Para placas profundas, no entanto, apenas~ 
ma pequena elevação na superfície do terreno ocorreu, na re 
giào central da projeção da placa. 
(h) No caso de areia fofa, nenhuma superfície de ruptura 
ser constatada. 
pôde 
(i) Os resultados experimentais indicaram que nao existe disponf 
vel nenhuma teoria que permita a previsão da capacidade de 
carga de fundações à tração em solos não coesivos. 
(j) A compressibilidade do solo deve ser considerada, assim co 
mo os padrões de ruptura mais investigados, a fim de se che 
gar a uma teoria mais satisfatória para o cálculo da capac! 
dade de carga de fundações tracionadas. 
(2) Caso_de_ar9ilas_moles_bentoniticas,_tese_de_ALI_(1968) 
(a) Placas rasas (D/B< 1,5) rompem ao longo da periferia de um 
cilindro de solo de aproximadamente o mesmo diâmetro da pl~ 
ca. Consequentemente a capacidade de carga de placas rasas 
cresce linearmente com a profundidade, podendo a capacidade 
de carga ser determinada com razoável acurácia através da 
utilização do método do cilindro de atrito. 
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(b) Placas profundas rompem por puncionamento e através da for 
maçao de uma cunha imediatamente acima da placa, com um ang~ 
lo no vértice da cunha de aproximadamente 909. O padrão de 
ruptura obtido é similar ao formado abaixo de fundações pr2 
fundas na mesma argila. A capacidade de carga de placas pr2 
fundas em argilas pode ser obtida utilizando-se a teoria de 
expansão de cavidade esférica. 
{c) A capacidade de carga de uma estaca de ancoragem é igual a 
força de adesão mobilizada ao longo de sua superfície late 
ral. A adesão para a argila bentonítica e o alumínio da es 
taca foi de aproximadamente 60% da resisténcia não 
da argila. 
drenada 
(d) Em todos os testes existiu uma resistência adicional devida 
aos efeitos de vácuo, ou sucção. 
(3) Caso_de_ar9ilas_siltosas,_tese_de_BHATNAGAR_(1969) 
(a) A capacidade de carga das placas de ancoragem aumenta linea~ 
mente com a relação D/B até 5,0, aproximadamente. Para maio 
res valores de D/B, o acréscimo é menor, tornando-se pratic~ 
mente constante para valores de D/B maiores que 10. As pl~ 
cas de ancoragem podem ser classificadas, então, como: 
(i) rasas, para D/B < 5 
(ii) profundas, para D/B ~ 5 
(b) Nenhuma das teorias existentes fornece estimativas 




quer profundidade. A teoria de expansao de cavidades próx~ 
mas à superfície, no caso de cavidades esféricas, fornecer~ 
sultados maiores que os valores experimentais. Já em se con 
siderando o caso de cavidades cilíndricas, chega-se a resul 
tados razoáveis no caso de placas rasas. 
(c) Os deslocamentos necessários a completa mobilização da cap~ 
cidade de carga das placas sao elevados, notadamente no caso 
de placas profundas. 
{d) A capacidade de carga de estacas tracionadas em solos sem 
atrito (caso das argilas siltosas testadas, nas condições em 
que se desenvolveram os ensaios) cresce linearmente com a 
profundidade, pelo menos até valores de D/B da ordem de 10. 
{e) Para determinar a capacidade de carga de estacas 
das, pode-se resolver da maneira normal, ou seja, 
traciona 
multipl~ 
cando-se a área lateral da estaca por uma adesão ca Esta 
adesão dependerá do método de execução . da estaca e do in 
tervalo de tempo entre a execuçao e a aplicação da carga. 
A adesão deve ser obtida de ensaios em escala natural, mas 
os valores da bibliografia podem ser usados preliminarmente. 
Para o material testado, a adesão variou entre 0,7 e 1,2 tf/ 
m2 e c /centre 0,135 e 0,235. a 
{f) Exceto no caso de profundidades relativas muito pequenas 
(D/B < 1,5), uma estaca pode suportar cargas de tração maio 
res que uma placa de mesmo diâmetro, à mesma profundidade 
No que diz respeito aos deslocamentos, as estacas também a 
presentam um melhor comportamento, com deslocamentos 




mentas continuados de longo período por envolverem processo 
de adensamento dos solos siltosos e argilosos. 
II.7 - O MtTODO DESENVOLVIDO NA UNIVERSIDADE DE GRENOBLE 
O método desenvolvido na Universidade de Grenoble é ex 
tremamente abrangente, envolvendo praticamente todos os tipos de 
fundação normalmente executados. Está fundamentado em um número 
elevado de ensaios em modelos reduzidos, de cujas observações ori 
ginou-se a formulação da teoria. As considerações teóricas, a 
liás, são extremamente elaboradas, e desenvolvidas a partir de es 
tudos profundos do estado de equilíbrio limite dos solos. 
As pesquisas realizadas na Universidade de Grenoble con 
taram com o apoio e a colaboração da É. D. F. - Electricité de France, 
organização estatal francesa de energia elétrica-, tendo a teo 
ria sido aferida, além dos resultados obtidos dos próprios mode 
los reduzidos ensaiados, em um número elevado de provas de carga 
realizadas em escala natural por uma série de instituições, atra 
ves de países membros da C.I.G.R.t. (Conférence Internationale 
des Grands Réseaux tlectrique à Haute Tension). 
Dentre os trabalhos de pesquisa sobre fundações a tração 
realizados na Universidade de Grenoble, pode-se citar as teses 
de RIBIER (1962), MARTIN (1963), MONTEL (1963), MARTIN (1966) 
TRÂN-VÔ-NHI~M (1971), BATMANABANE (1973). As trés primeiras sao 
teses de "Doctorat de Spécialité", que acreditarrDs serem correspo!l_ 
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dentes ao mestrado, enquanto que as três últimas sao teses de 
"Doctorat de Docteur - Ingénieur", que acreditamos serem correspo.!::. 
dentes ao doutoramento. 
No que diz respeito a esforços verticais de tração, a te 
se mais recente e talvez mais importante - e que engloba 
camente toda a teoria - é a de MARTIN (1966), com as teses 
prat! 
ante 
riores fornecendo embasamento para este trabalho. As duas teses 
posteriores, de TRÂN-VÔ-NHIEM (1971) e BATMANABANE (1973) tratam 
do caso de fundações - sobretudo placas - inclinadas com esfor 
ços inclinados. Vale ressaltar que pelo menos cinco teses na a 
reade Equilíbrio Limite dos Solos, desenvolvidas em Grenoble,seE 
viram de base aos estudos teóricos, além de uma série de public~ 
çoes versando sobre o tema. 
Ainda sobre fundações submetidas a esforços verticais de 
tração, foram publicados, além das teses referidas anteriormente, 
muitos trabalhos para congressos, seminários, etc., seja descre 
vendo a teoria e aplicações, seja comparando os resultados de 
ensaios com os previstos pela teoria, e ainda sobre outros aspe~ 
tos. 
Dentre esses trabalhos, pode-se citar os de BIAREZ E 
BARRAUD (1968), PORCHERON E MARTIN (1968), MARTIN (1973), MARTIN 
(1975 J. 
Pela complexidade e extensão do tema, nao serao forneci 
dos, no presente trabalho, maiores detalhes dos resultados dos en 
saios de modelos, das premissas de cálculo e dos desenvolvimentos 
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das equaçoes que formam a metodologia de cálculo de fundações sub 
metidas a esforços verticais de tração desenvolvida na Universidade de 
Grenoble. Limitar-se-á a apresentar os procedimentos de cálculo 
para os diversos tipos de fundação e de solos, tecendo-se alguns 
comentários relativos a cada caso. 
são abordados, distintamente, os casos de estacas e de 
placas ou sapatas de pequena espessura. Um terceiro tipo de fun 
dação, que seria constituído por placa e fuste, aplica-se ao caso 
de sapatas, de maneira geral, e tubulões com alargamento de base, 
e é derivado dos casos isolados de estacas e placas. 
(1) Caso_de_estacas_cilindricas_em_solo_homogêneo 
O método de cálculo, aproximado, é baseado em observa 
çoes segundo as quais existe uma zona de solo junto da estaca que 
permanece solidária quando da ruptura por tração. A li 
mitação dessa zona foi assimilada a diversas formas de curvas: ar 
co de circulo, arco de espiral logarítmica e segmento de reta. 
sendo que esta forma revelou-se mais interessante pela sua flexi 
bilidade de adaptação e por cobrir, em certas posições, os re 
sultados relativos ao circulo e ã espiral (MARTIN, 1966 e 1973). 
Com esta hipótese, a capacidade de carga de uma estaca 
ou tubulão sem alargamento de base dentro de um solo homogêneo e 
obtida a partir da aproximação habitual que consiste em adicionar 
os estados de equilíbrio limite em meio com peso sem coesao ao 
sem peso com coesao. A carga de ruptura será, portanto, a soma 
da resistência ao cisalhamento mobilizada ao longo da superfície 
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de ruptura, do peso da fundação, do peso de solo solidário à es 
taca no processo de ruptura e da sobrecarga, atuante na 
cie, quando esta existir. A fórmula correspondente é 
= p.D l_c Me+ yD(M~ + M ) + q M 1 
~ y o q-
+ p 
sendo 
Q a carga de ruptura da estaca rt 
p o perimetro da estaca de raio R 
superff 
(II.31) 
D o comprimento ou profundidade de assentamento 
da estaca 
p o peso da estaca 
e coesao 
y peso especifico aparente natural 
sobrecarga uniforme, infinitamente extensa, 
tuante na superficie do terreno 
a 
Me, M<jl+My,Mq - coeficientes de capacidade de carga a tra 
çao 
Os coeficientes Me' (M~ + M) e M dependem 
~ y q do 
À - ângulo formado pela estaca e a superficie de ruptura 




relação D/R (profundidade relativa); as experiências indicaram 
que, em qualquer tipo de solo, o ângulo À assume valores próximos 
a - <j,/8. Vale notar que o sinal menos relativo ao ângulo À e 
meramente fruto de convenção; nesta convenção, um valor negat~ 
vo indica que a superficie de ruptura abre em direção à superff 
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cie do terreno. A figura II.14 mostra as superfícies de ruptura 




l SUPERF(CIE DE RUPTURA REAL 
SUPERF(CIE DE RUPTURA EQUIVALENTE 
5 - TENSÕES CISALHANTES MOBILIZADAS 
Fig. II.14 - Superfícies de ruptura para estacas em solos homogê-
neos, segundo MARTIN (1966). 
Para o valor de \ = - ij, /8, os coeficientes Me, (M <P + My) 
e M sao apresentados, em forma de ábaco, em função de ij, e 
q 
nas figuras II.15 e II.16. 
DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979a) forneceram os 
D/R, 
valores 
de Me' (M <ji + MY) e Mq em forma de tabela, para ij, até 359 e D/R 
atê 30. 
No caso de meios estratificados, o cálculo da capacidade 
de carga e feito considerando-se a resistência de cada camada iso 
ladamente, sob o efeito de sobrecarga das camadas sobrejacentes 
Este efeito é computado mediante a aplicação do coeficiente Mq 
• 
Ott = St ~f + p 
Àt= CMc + ~D(M,i+ Mr) +qoMq 
1,5 
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Maiores detalhes podem ser vistos nas referências citadas ante 
riormente, como em MARTIN (1966), ou em DANZIGER E PEREIRA PINTO 
(1979a), inclusive a resolução de exemplos de cálculo. 
No caso de estacas prismáticas, sao válidas as mesmas ex 
pressoes e coeficientes anteriormente definidos, bastando consid~ 
rar uma estaca com raio equivalente R que forneça o mesmo 
e 






Complementando, vale dizer que as expressoes de cálculo 
fornecidas foram aferidas através de numerosos resultados em prQ 
vas de carga realizadas em escala natural. 
(2) ~~~o_de_placas_em_solo_homogêneo 
Para este tipo de fundação, faz-se necessário considerar 
duas situações: a primeira, que constitui o caso de placas pr2 
priamente ditas, de pequena espessura e cujo elemento de transfe 
rência de carga nao resiste a nenhum esforço de tração, sob o po~ 
to de vista geotécnico; e, por exemplo, o caso de tirantes metá 
licos ou das peças acima da base de uma grelha de torre de linha 
de transmissão. A segunda situação diz respeito a sapatas, em 
que se deve considerar a espessura e cujo pilar (ou fuste) pode 
ser capaz de resistir a alguma carga de tração, sob o ponto de 
vista geotécnico. Os tubulÕes com alargamento de base também se 
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enquadram neste modelo de cálculo. Vale ressaltar, ainda, que o 
modelo é chamado, às vezes, pelos franceses, de sistema "plaque 
avec fÜt", ou placa com fuste (ver, por exemplo, BIAREZ E BARRAUD, 
(1968). 
f ainda necessário distinguir duas categorias de solo 




Solos fracos, argilosos, com elevado grau de satu 
raçao e ângulo de atrito ~ < 159, aproximadamente. 
Solos resistentes, arenosos (saturados ou não) e 
argilosos com baixo grau de saturação e ângulo de 
atrito~ > 159, aproximadamente. 
2.a) Placas em Solos de Categoria 1 
Nos terrenos coesivos onde o ângulo de atrito é pequeno 
(inferior a 159, aproximadamente), o esquema de resolução adotado 
considerou a formação de uma cunha acima da placa de fundação.Tal 
cunha só pode se formar completamente além de determinada profu~ 
didade relativa, denominada profundidade critica (ver fig; IL 17 ). 
Por meio de dados experimentais, a profundidade crítica (D/R) a 
tinge valores próximos de 5. 
Vale notar que neste caso o ângulo À é positivo, o que 
indica que ele fecha na direção da superfície do terreno. Ressal 
te-se ainda que o caso em que a profundidade D é maior que a prQ 
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fundidade critica D é resolvido substituindo-se o solo que se 
c 










o q= q,,+ V(D-Dc) l l 2R \ • 
D< De 
D=Dc " o 
~ 
l 2R l 
1 ' 
D>Dc 
Fig. II.17 - Formas de ruptura para placas em solos fracos, segu~ 
do MARTIN (1966). 
As fórmulas para o cálculo da capacidade de carga sao: 
Para D ,; D 
c 
(II.33) 
sendo os diversos termos conforme já definidos anteriormente e, 
ainda, 
Qrt a carga de ruptura da placa 
pb o perímetro da placa de raio R 
D a profundidade da placa 
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P o peso da placa 
Sb - a areada base da placa 
Os 
ma de ábaco 
ra o valor 
Para D> D 
e 
valores dos coeficientes M e' (M qi + M ) e M y q' em for 
e em função de q, e D/R, constam da figura II.18, p~ 
de \ ; are tg 0,2, correspondente ao valor de D /R ; 5. e 
pb ºe [e Me + yD (M,,, + M ) + (q + y (D - D ) )M J e ~ y o e q 
+ P + sb ºe y (II.34) 
sendo todos os termos conforme já definidos previamente. Os coe 
ficientes de capacidade de carga são obtidos nos ábacos da fig~ 
ra II.18 para o caso de D ( De, observando-se que no presente ca 
so deve-se fazer D; D na relação D/R como entrada para os ába 
e 
cos. 
Nos casos de placas retangulares, em qualquer profundid~ 
de, deve-se utilizar as fórmulas anteriores, determinando o raio 





sendo p o perímetro da placa. Neste caso, entretanto, a profund! 
dade crítica De é igual a 5 vezes a metade B da largura :2B da pl_aca, 
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2 4 D/R 
Fig. II.18 - Coeficientes de capacidade de carga a tração Me, 
(Mt+ MY) e Mq para À= are tg 0,2, segundo MARTIN(1966). 
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2.b) Placas em Solos de Categoria 2 
Nos terrenos resistentes, arenosos ou argilosos com ang~ 
lo de atrito superior a 159, aproximadamente, se bem que os fe 
nôrnenos de ruptura sejam diferentes dos precedentes, urna analogia 
subsiste na evolução da cinemática do processo de ruptura a tra 
ção, em função da profundidade. t válida, ainda, a noçao de pr2 
fundidade crítica. 
Com efeito, constata-se que, para pequenas profundidades 
a superfície de ruptura provocada pela placa atinge o nível do 
terreno. Neste caso, ainda, o valor de Â - representando o ang~ 
lo entre a vertical e a projeção da superfície de ruptura assirni 
lada a urna reta - e negativo, o que indica que a superfície de 
ruptura abre em direção ao nível do terreno. 
No caso de grandes profundidades, a superfície de 
ra nao mais atinge o nível do terreno. Assim, a perturbação 
vacada pela tração da fundação pode ser esquematizada 
la formação, acima da plac~ de urna cunha que comprime os 




lindros ou de um toro, conforme a forma retangular ou circular da 
fundação (MARTIN, 1966). 
A figura II.19 mostra os aspectos das superfícies de ruE 
tura para os dois casos. 
A forma de ruptura .. correspondente a profundidades acima 
da profundidade crítica é denominada, às vezes, corno ruptura g~ 
neralizada, enquanto que no caso de profundidades abaixo da prQ 
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fundidade crítica é denominada como ruptura localizada (ver , 
por exemplo, BIAREZ E BARRAUD, 1968). Tais denominações, entre 
tanto, não guardam nenhuma analogia com aquelas usadas porTERZAGHI 
(1943) para a capacidade de carga à compressão de fundações supeE 
ficiais. 
o 
l 2R ou 28 l ,r , 
< RUPTURA 
0 De GENERALIZADA 
o 




Fig. II.19 - Formas de ruptura para placas em solos resistentes, 
segundo MARTIN (1966). 
As fórmulas para o cálculo da capacidade de carga sao: 
Para D ,; D c ( a determinação de Dc é apresentada na piígina 72) 
(II.36) 
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sendo todos os termos conforme já definidos anteriormente. Os 
coeficientes Me, (M~ + M) e M constam, em forma de ábaco e 
'I' y q 
em 
função de </> e D/R, da figura II. 20, para o valor de À = - cp/4, ve 
rificado experimentalmente. 
No caso de areias (e= O), observou-se que o ângulo À se 
aproxima do valor do ângulo de atrito interno do solo,</> , o que 
implica que Mrp 
reduz, pois, a 
e M se anulem. 
q 
A expressão (II.36) anterior se 
(II.37) 
O coeficiente My, calculado para À= -cp , consta da 
figura II.21, em forma de ábaco e em função de</> e D/R. 
Para D> D 
e 
sb M (y D tg </> + e) + p (II.38) 
O coeficiente M é fornecido no ábaco da figura II. 22, p~· · 
ra o valor de Rf/R = O, sendo portanto função apenas de q, Rf 
e .. o valor do raio do fuste, quando ele existe. 
Nos casos de placas retangulares a qualquer profundid~ 
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2 4 6 8 D/R 
Fig. II.20 - Coeficientes de capacidade de carga 
(M~+ My) e Mq para À= -~/4, segundo 
à tração M, 
c 
MARTIN (1966 ). 
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Em se tratando, ainda, de solos de categoria 2 e profun~ 
didades superiores à crítica (D>Dc)' o que caracteriza um regime 
de ruptura localizada, o valor de M do caso bidimensional corres 
ponde numericamente, e deve ser obtido, ao caso de Rf/R = 1 no 
ábaco da figura II.22. 
Tratando-se de solos estratificados, os procedimentos 
para o caso de placas, tanto para solos fracos como para solos 
resistentes, são semelhantes aos já comentados. MARTIN (1966)fo~ 
nece diversos exemplos de cálculo para os vários casos. 
Complementando, vale dizer que os modelos e procedime~ 
tos de cálculo idealizados foram aferidos, também, através de prQ 
vas de carga realizadas em escala natural. 
(3) Caso_de_saeatasL_ou_sistema __ elaca_e_fusteL_em_solos __ homogê 
neos 
No caso de sapatas, ou sistema placa e fuste, a filoso 
fia e as expressoes de cálculo são basicamente as mesmas do caso 
de placas, devendo-se considerar, ainda, a influência do fuste e 
da espessura da base, conforme indicado a seguir. 
3.a) Sapatas em Solos de Categoria 1 
A superfície de ruptura é assimilada à forma indicada na 
figura II.23 - onde aparece a simbologia adotada-, notando-se que 
para D >De o fuste atua como uma estaca, ao longo da profundidade 
(D - D). A profundidade crítica foi estimada, a partir de en e 
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saias, como sendo S(R - Rf) ou S(B - b), caso se trate de sapatas 
circulares ou retangulares, respectivamente. t importante obser 
var que a superfície de ruptura se desenvolve a partir da aresta 










Fig. II.23 - Formas de ruptura para sapatas em solos fracos, segu~ 
do MARTIN (1966). 
A capacidade de carga e determinada como se segue. 
Para D :, D 
c 
Emprega-se a expressao (II.33), relativa a placas circu 




sendo todos os termos conforme já definidos anteriormente 
a área do fuste. 
Os coeficientes Me, (M<j, +MY) e Mq sao fornecidos, corno no 
caso de placas, nos ábacos da figura II.18, em função de <j, e D/R, 
e calculados para À = are tg O, 2. 
Para D> D 
e 
Parcela de base 
(II.41) 




o e q 
Parcela do fuste 
Para os coeficientes Mel' (Me), + MY) 1 e Mql 






Os coeficientes Mc 2 , (M<j, + MY) 2 e Mq 2 
lizados para estacas, calculados para À= - <j,/8 
sao os mesmos uti 
e fornecidos nos 
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ábacos das figuras II.15 e II.16. Note-se que neste caso a pr2 
fundidade do fuste que atua como estaca é D - D c' devendo-se, po_;:_ 
tanto, utilizar a relação (D - Dc}/R como entrada para os ábacos. 
No caso de sapatas quadradas ou retangulares, em qua1:_ 
quer profundidade, deve-se determinar, como no caso de placas, o 
raio equivalente R através da expressão (II.35), ou R = p/8 e e 
para a contribuição da base. No caso de profundidade superior a 
crítica e fuste não circular, a contribuição do fuste deve ser ob 
tida em se determinando o raio equivalente Re através da expre~ 
são (II.32) anterior, ou seja, fazendo R = p/2n. 
e 
3. b} Sapatas em Solos de Categoria 2 
Na figura II.24 estão indicadas as formas assimiladas p~ 
ra a superfície de ruptura do solo, quando se tem valores de D 
maiores ou menores que a profundidade crítica. Note-se que qua~ 
do D> D , o fuste atua como uma estaca isolada, com ângulo de 
c 
ruptura para cálculo À= - ~/8. 
De modo análogo âs placas, a superfície de cisalhamento 
na base é tórica ou formada por porções cilíndricas, caso se 
tenha um formato circular ou retangular, respectivamente. 
A capacidade de carga e calculada como se segue. 
Para D,;; D 
c 
Utiliza-se a expressao (II.36), abaixo transcrita, onde 
se acrescenta a influência do fuste. 
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Fig. II. 24 - Fonnas de ruptura para sapatas em solos resistentes, segundo 
MARTIN (1966). 
Os coeficientes Me, (Mqi + MY) e Mq sao fornecidos, como 
no caso de placas, nos ábacos da figura II.20, em função de ~ e 
D/R, para o valor de\= - q,/4. 
Para areias, semelhantemente ao caso de placas, os coe 
ficientes Mqi 
-se, portanto, 
e M se anulam. 
q 
A expressão correspondente torna-
(II.4~) 
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O coeficiente My e novamente fornecido no ábaco da fig~ 
ra II. 21, calculado para À = - <j,. 
No caso de sapatas nao circulares, utiliza-se a 
sao (II.39), ou seja, faz-se R = p/2rr. 
e 
Para D> D 
e 
Qrt = Qrt (base)+ Qrt (fuste) + p 
Parcela de base 
expre~ 
(II. 4 6) 
(II.47) 
O coeficiente m pode ser obtido no ábaco da figura II.25, 
em função da espessura da base e da relação Rf/R. 
O coeficiente M é obtido, semelhantemente ao caso de pl~ 
cas, no ábaco da figura II. 22, em função de <j, e Rf/R. 
Parcela de fuste 
= pb D [ e Me + y D (M + M ) + q M ] 
<f, y o q (II.45) 
Os coeficientes Me' M<j, + My e M sao obtidos,novamente, q 
nos ábacos das figuras II.15 e II.16, para o caso de estacas, on 
de se considera À= - <j,/8. 
No caso de sapatas nao circulares, o coeficiente Me ob-
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e < R - Rt 1 e m = 1 -
2
.,.,. Are sin 
11 R -Rf 
m = 0,75 
m 




. . o 
o,5 e 
R 
Fig. II.25 - Coeficiente de capacidade de carga a tração m, segu~ 
do MARTIN (1966). 
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tido corno no caso de placas, no ábaco da figura II.22 para o va 
Quanto ao coeficiente rn, deve-se empregar novamente o 
ábaco da figura II.25, utilizando-se corno entradas os valores de 
e/B e Bf/B, sendo e a espessura da base, Bf a metade da largura 
do fuste e B a metade da largura da base. 
Na figura II.26 sao indicados os aspectos das curvas re 
presentativas da variação de Qrt com a profundidade, para os dois 
regimes de ruptura. Note-se que a interseção das curvas ocorre 
quando D= D, o que significa que para determinada profundidade 
c 
critica é necessário igualar as expressões {II.44) [ou {II.45) J 
e (II.46). Na prática, todavia, o procedirnento*usual consiste em 
calcular os valores de carga de ruptura correspondentes aos dois 
regimes e adotar o menor valor. Esta observação é igualmente va 
lida para o caso de placas em solos resistentes. 
Também neste caso, os modelos e procedimentos de cálcu 
lo idealizados foram aferidos através de provas de carga em esca 
la natural. 
Complementando o item de capacidade de carga, vale di 
zer que os coeficientes de capacidade de carga à tração, apreseg 
tados em forma de ábaco, constam, em forma de tabela, de DANZIGER 
E PEREIRA PINTO (1979a), onde aparecem- também· alguns exernplosde 
cálculo. 
* NOTA Recomendado por MARTIN (1966), 
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É bom que se registre, ainda, o desenvolvimento pela 
É.D.F., em colaboração com a Universidade de Grenoble, de um 
equipamento - para ser empregado em linhas de transmissão -,que 
tem a finalidade básica de dispensar a realização de ensaios de 
laboratório e, portanto, a obtenção direta dos parâmetros de 
resistência do solo c, ~ e y para o cálculo da capacidade de 
carga a tração. O aparelho, mostrado na figura II.27, e denomi 
nado de "Pénévane", por representar a combinação de um penetrôm~ 
tro dinâmico leve com um ensaio "vane". 
Com o estabelecimento de diversas correlações, foi po~ 
sível obter-se fórmulas - desenvolvidas a partir da teoria, e 
basicamente para tubulões e sapatas rasas - que fornecem a cap~ 
cidade de carga da fundação diretamente a partir dos dados obti 
dos pelo "Pénévane". 
NOTA: O ângulo simbolizado no presente trabalho como À é repr~ 
sentado nas publicações originais como a. Julgou-se ºPºE 
tuno, entretanto, modificar a notação (de a para À) de mo 
do a evitar confusões com o ângulo utilizado no Método do 









1 -VARIAÇÃO DE Qrt EM REGIME DE RUPTURA GENERALIZADA 
2-VARIAÇÁo DE Qrt EM REGIME DE RUPTURA LOCALIZADA 
Fig. II.26 -Variação da capacidade de carga com a profundidade, em 
solos resistentes, segundo MARTIN (1966). 
Quanto ao aspecto de deslocamentos das fundações, MARTIN 
(1966) apresentou uma fórmula empírica correlacionando o desloca 
mento correspondente.ao esforço mãximo de tração à pr_c:i_ 
fundidade e dimensões de fundações, a partir de resultados de pr_c:i_ 
vas de carga em escala natural. 
II.8 - CONSIDERAÇÕES ADICIONAIS 
Foram apresentadas, nos itens anteriores deste capítulo, 
as principais metodologias de cálculo desenvolvidas no mundo, 
com suas pesquisas em modelos reduzidos, premissas e procedimeg 
tos de cálculo e considerações as mais diversas. Pôde-se consta 
taras diferenças marcantes nas premissas e procedimentos de cál 
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Figura II. 27 - Esquema do equipamento "Pénévane" . (TRÂN-VÕ-NHitM, 1971 ). 
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culo idealizados, bem como notar pontos comuns provenientes da ºE 
servação do comportamento dos modelos reduzidos levados a efeito. 
No capitulo V sao comparados os resultados da aplicação 
das diversas metodologias aos tubulÕes e sapatas em solo residual 
apresentados no capitulo III. 
Cabem, ainda, neste item alguns comentários quanto aos 
trabalhos de Rowe, Booker e Davis, quais sejam: ROWE E BOOKER 
( 19 79a e 1979b} , ROWE E BOOKER (1980a) e 1980b) RCM'E E EOOKER (1981) e 
ROWE E DAVIS (1982a e 1982b). Esses trabalhos versam fundamental 
mente sobre deslocamentos de placas de ancoragem utilizando méto 
dos elásticos, sendo que os dois últimos também abordam o aspecto 
de capacidade de carga. 
Infelizmente, estes trabalhos chegaram às nossas rnaos, 
através do professor Claudio Fernando Mahler, um pouco tarde, p~ 
ra que os pudéssemos acrescentar em nosso trabalho. Pelo pouco 
que pudemos ler, entretanto, os estudos desenvolvidos sao bastan 
te profundos e merecem maiores atenções e comparaçoes com resul 
tados de provas de carga realizadas em solos brasileiros. 
Registre-se ainda o método desenvolvido por MELO 
(1982b) para prever o comportamento, incluindo a transferência de 
carga, de uma estaca isolada em argila. 
Finalizando, no apêndice 1 sao apresentados alguns con 
cei tos fundamentais ao entendimento do desenvolvimento dos proce.c'. 
s'cís de cálculo aqui apresentados. 
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CAPÍTULO III 
APRESENTAÇÃO DOS RESULTADOS DE PROVAS DE CARGA REALIZADAS 
EM TAMANHO NATURAL DE SAPATAS E TUBULÕES 
EM SOLO RESIDUAL 
III.l - GENERALIDADES 
Este capitulo apresenta todos os aspectos das provas 
de carga realizadas, desde o seu planejamento, a descrição das 
caracteristicas geotécnicas e topográficas do local, as funda 
çoes e os tipos de ensaios executados, os equipamentos e proce~ 
sos de execução, dificuldades encontradas, etc., até os resul 
tados propriamente ditos. Com objetivo meramente didático, al 
guns tópicos que, eventualmente, poderiam constar deste capit~ 
lo, aparecem no capitulo IV, seguinte, que trata da Análise dos 
Resultados das Provas de Carga. Tanto neste como naquele 
tulo procurou-se fornecer um grande número de ilustrações, de 
forma a contribuir para uma melhor compreensão dos temas apr~ 
sentados. 
III.2 - ESQUEMA DAS PROVAS DE CARGA 
A filosofia geral para a elaboração do "lay-out" do 
campo de provas e as correspondentes especificações se baseou 
em virtude de razões técnicas e logisticas - na capacidade es 
trutural do sistema de reaçao, cuja mobilidade dependeria, fun 
damentalmente, do peso próprio da viga de reação. Levando-se 
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em conta uma série de fatores que poderiam influir diretamente 
na operacionalidade do programa de provas, optou-se pela execu 
ção de uma viga com 12, 60 metros de comprimento e peso de 22t~(ver 
figuras III.l, III.2 e III.3), capaz de aplicar, a cada fundação 
ensaiada, uma carga máxima de tração de 300 tf (BARATA, PACHECO 
E DANZIGER, 1978). 
Fig. III.l - Vista da viga de reaçao sendo posicionada. 
A viga de reaçao transmitia carga à fundação ensaiada 
através de quatro macacos hidráulicos (sendo dois em cada extre 
midade da viga), cada um com 150 tf de capacidade, os quais rea 
giam contra estruturas de apoio próprio (tubulões de compressão). 
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Fig. III.2 - Vista do sistema de reaçao . 
A viga metálica então, através do acionamento dos macacos, tra 
cionava verticalmente a fundação em teste (ver f igs. III.3 , 
III.4, III.5 e III.6). Todos os testes foram executados com a 
mesma viga de r eaçao , que se fazia deslocar de modo a ser apoi~ 
da, nas extremidades, nos tubulões de compressão (TC), que for 
mavam os vértices de quadrados de 12,00 metros de lado e, em cu 
jos pontos médios, se situavam os elementos a ensaiar (fig.III.6). 
A distância de 6,00 metros entre eixos de fundação a testar e 
tubulão de reação era tal que não houvesse interferência nas 
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Fig. III.4 - Vista de uma montagem, podendo-se notar o equipamento 
para transporte d a viga de reação . 
Para as medições das cargas aplicadas, foram empreg~ 
dos manômetros aferidos, ligados à bomba de acionamento dos maca 
cos. Esta bomba, por sua vez, era acoplada diretamente aos qu~ 
tro macacos hidráulicos, de modo que estes fossem acionados si 
multaneamente, para garantir a aplicação uniforme do carregame~ 
to do teste (f ig. III.7) . Os manômetros empregados apresentavam 
intervalos de leituras correspondentes a 20 kgf/ cm2 (equivale~ 
tesa intervalos de cerca de 26 tf de carga aplicada); levando-
se em conta que esta amplitude de intervalos correspondia a in 
crementos de carga muito elevados - quando comparados com a me 
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F . III 5 Doi·s macacos em uma das extremidades da viga de rea-ig. . -
ção, reagindo contra uma estrutura de apoio. 
nor carga de trabalho das fundações da linha, 58 tf, e ainda 
no intuito de aumentar a confiabilidade das provas, com um nume 
ro maior de pontos - adotou- se como incremento, via de regra, a 
carga correspondente à metade daquele intervalo (10 kgf/cm2 ),que 
correspondia à aplicação de incrementos de cerca de 13 tf de tra 
ção na fundação em teste. 
t de opinião do autor que e mais confiável utilizar-se 
leituras manométricas inteiras (que não correspondem a perce~ 
tuais exatos da carga de trabalho) do que se tentar ajustar fra 
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Fig. III. 6a - Arranjo geral das provas de carga (planta) . 
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Fig.III.6 b - Arranjo geral das provas de carga (elevações). 
Fig. III. 7 -
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I ' 
Perfil da montagem de um teste, podendo-se notar o 
acoplamento simultâneo da bomba a todos os macacos . 
Note- se também o sistema de medição dos deslocamen-
tos(treliças - extensômetros - "bench-marks") . 
çoes da carga de trabalho às divisões do manômetro, o que 
titui prática, por vezes, usual. 
cons 
III.3 - MEDIÇÃO DOS DESLOCAMENTOS 
Foram realizadas medições de deslocamentos em duas fa 
ces opostas do bloco de coroamento da fundação. 
o sistema de medição dos deslocamentos evoluiu ao lon 
godos testes, devido a uma série de dificuldades apresentadas 
11u111ll10lf•o - 11u 
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rD decorrer dos primeiros ensaios (ver item III.7.3). Em cada 
face, o sistema que se mostrou adequado era constituído por (ver 
f igs. III.8 a III.11 e anexo 1): 
Fig. III.9 - Vista do sistema de medição dos deslocamentos. 
uma treliça metálica bastante rígida, de 1,20m ou 1,80m de 
comprimento (dependendo da distância da referência fixa a 
fundação a testar), f ixada ·à fundação a t r~vés d e parafusos 
chumbados diretamente no bloc~ de coroamento ; 
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Fig. III.10 - Componentes do sistema de medição dos deslocamentos: 
treliça, base magnética, extensômetro e "bench-mark". 
uma base magnética, que se fixava à treliça,e hastes 
cas de sustentação do extensômetro; 
um extensômetro, com sensibilidade de 0,01nm, que se 
nava sobre a referência fixa; 
metáli 
posiciQ 
urna referência fixa ("bench-mark"), que era constituída por 
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Fig. III.11 - Detalhe do extensômetro quanto ao seu oo sicio na 
mento. 
um tubo interno , ancoraéio a aproxi.m:3.darncnte 12m de profundidade , r azo-
avelmente abaixo da região que se s~punha ]:X)der deslocar--se , e um tubo àe 
revestimento , compreendendo jus tamente esta regi ão; o espaço existent e e~ 
tre os dois tubos foi preenchido can lama be ntoni tica , de mane ira 
a nao transmitir qualquer deslocamento do tubo de revestimen 
to ao tubo interno, através de eventual ponto de contato en 
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tre os tubos. No topo do tubo interno, foi fixada uma placa 
de forma a apoiar a ponta do extensômetro (ver figs. III.10 e 
III.11). 
Já que nao existia (à época da realização das provas} 
normalização a respeito de procedimentos para provas de carga 
à tração, foi utilizado o critério de estabilização de desloca 
mentas existentes nas NB-20/69 e NB-27/68 respectivamente 
para provas de carga à compressão de estacas e provas de 
à compressão de placas. Vale enfatizar que em numerosos 
carga 
casos 
os estágios de carga foram extremamente longos (24 horas ou mais} 
e procurou-se sempre - pelo menos nos estágios de maiores car 
gas - manter, por um mínimo de 15 minutos, os carregamentos nas 
fundações, mesmo que os deslocamentos já estivessem 
dos anteriormente. 
III.4 - TIPOS DE FUNDAÇÕES ENSAIADAS 
Ao todo, foram executados e ensaiados seis 
estabiliza 
tubulões, 
sendo três com base alargada e três simples (sem alargamento de 
base}, quatro sapatas e onze ancoragens profundas injetadas (ve~ 
ticais}, das quais sete ancoradas em solo (no mesmo local das 
provas dos tubulÕes e das sapatas} e quatro ancoradas em rocha 
(em local distinto}, com armaduras de 12 /J 8mm e 6 /J 12,Smm(l/2"),A 
geometria de tubulões e sapatas consta da figura III.6. Cumpre 
ressaltar que a apresentação e análise dos resultados dos en 
saias das ancoragens não fazem parte deste trabalho. 
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A execuçao de tubulÕes, com e sem base alargada, obj~ 
tivava a avaliação das parcelas de resistência pelas quais se 
riam responsáveis o fuste e a base. Desse modo, poder-se-ia a 
quilatar sob que condições seria vantajoso o alargamento das ba 
ses dos tubulões. 
As ancoragens profundas injetadas (verticais) foram 
ensaiadas de modo a se estudar o seu comportamento quando utili 
zadas corno recurso adicional na obtenção de maiores valores de 
capacidade de carga à tração. Sua utilização foi feita em sap~ 
tas (sapatas com ancoragens protendidas), nos casos em que a nao 
utilização das ancoragens conduzia a sapatas de dimensões por 
demais elevadas. 
III.5 - TIPOS DE ENSAIOS EXECUTADOS 
Dois tipos de ensaios foram realizados para as 
tas e os tubulões: 
1. Ensaios de Ruptura 
sap~ 
Neste caso, a fundação era tracionada verticalmente, 
em estágios, visando-se atingir a ruptura do solo (o que, em 
um dos tubulÕes, não aconteceu, por restrições da capacidade do 
sistema de reação). Após atingida a ruptura (ou o máximo valor 
permitido pelo equipamento), a carga aplicada era aliviada com 
pletarnente, o que se fazia também em estágios. 
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2. Ensaios Repetitivos 
Neste caso, a fundação era tracionada verticalmente, 
em estágios, até um valor correspondente à carga de trabalho ma 
xima das estruturas mais leves (58 tf) e, depois, descarregada 
(também em estágios). Em cada ensaio repetitivo foram executa 
dos três ciclos completos de carga e descarga sendo que, após o 
terceiro ciclo, a fundação era tracionada uma quarta vez (também 
em estágios), de maneira análoga ao ensaio de ruptura (carga e 
descarga) . 
No que diz respeito ao dimensionamento estrutural das 
fundações, o critério adotado foi o seguinte: 
As fundações que seriam submetidas ao ensaio de rup 
tura teriam que ser armadas para uma carga de trabalho 
pendente à carga prevista para a ruptura da fundRção. 
corres 
As fundações que seriam submetidas ao ensaio repet! 
tiva teriam que ser armadas para a carga de trabalho de 58 tf. 
Cabe enfatizar que, mesmo com essa distinção na armaçao 
das fundações, nenhum problema estrutural foi observado no de 
correr dos testes, inclusive com a visualização da ruptura do 
solo numa fase posterior (ver item III.8.3). 















sem base alargada 
com base alargada 
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III.6 - CARACTERÍSTICAS GEOTfCNICAS DO TERRENO ENSAIADO 
As características geotécnicas do terreno foram bem 
descritas por BARATA, PACHECO E DANZIGER (1978), BARATA, PACHECO, 
DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979) e DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b). 
Reportar-se-á, 
meiro. 
aqui, àqueles trabalhos, sobretudo ao pr! 
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III. 6 .1 - Local das Provas 
O local escolhido para as provas de carga foi um pl~ 
tô, obtido por terraplanagem de um topo de colina, prôximo a lo 
calidade de Adrianôpolis, Estado do Rio de Janeiro. O terreno 
e constituido de solo residual, resultante de alteração de 
gnaisse. A escolha foi intencional, sob o ponto de vista das 
caracteristicas do terreno. Havia interesse, realmente, de ob 
ter informações sobre o comportamento à tração, em solo resi 
dual, tendo em vista que as pesquisas principais, até hoje rea 
lizadas (ver capitulas I e II), o foram, sempre, em terrenos se 
dimentares (na Europa e Estados Unidos) ou em amostras 
das em laboratôrio (no caso de modelos). 
prepar~ 
O platô terraplenado ficou com aproximadamente 40m x 
50m, de área, e nele foram instaladas as diversas 
ensaiar (figs. III.6, III.12 e III.13). 
fundações a 
Tendo em vista que o terreno original era um topo de 
colina (em solo residual), o corte horizontal para obtenção do 
platô acarretou uma certa heterogeneidade de camadas, de lo 
cal para local, já que os estratos residuais tendem a ter confor 
mação geométrica semelhante à da superficie (íig. III.14). In 
felizmente, na fase de programação das provas de carga e dos 
ensaios (prospecção) de campo, nao se previu essa possibilid~ 
de, o que criou algumas dificuldades (posteriormente) para in 
terpretação dos resultados obtidos. 
Fig. III.12 - Local das provas de carga apos a terraplenagem, onde se pode notara locação das fun 
dações. 




Fig. III.14 - Perfis geotécnicos AA e BB (ver também fig. 






III.6.2 - Ensaios de Campo 
Foram programados: 
a) sondagens a percussao (dois furos); 
b) ensaios de cone holandês ou "diepsondeering" (três ensaios); 
c) extração de amostras indeformadas (em blocos de 25cm x 25cm 
x 25cm), de profundidades diversas, durante a escavação p~ 
ra os tubulões; 
d) extração de amostras deformadas (colocadas em sacos), 




A locação das sondagens e dos "diepsondeerings" aparece 
na planta geral da flg. III.6; além disso, os resultados des 
ses ensaios de campo são apresentados nas figs. III.15, III.16 e 
III.17 . 
O numero de sondagens foi relativamente pequeno (em 
razao do problema inesperado, explicado no item III.6.1, ante 
rior) mas, pela análise dos resultados dos ensaios de laborató 
rio, foi possivel definir-se - até as maiores profundidades atig 
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Fig. III.16 - Sondagem a percussao (SPT) - SP2. 
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Fig. III.17 - Resultados dos. ensaios de .penetração estitica ("diepsondeering''). 
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III.6.3 - Ensaios de Laboratório 
Foram programados ensaios de: 
a) umidade e densidade naturais; 
b) massa especifica real dos grãos; 
c) granulometria (com sedimentação); 
d) limites de consistência (LL e LP); 
e) resistência ao cisalhamento (triaxial CU) em amostras indefor 
madas e compactadas. 
Os resultados dos ensaios das diversas amostras 
apresentados nas figs. III.18 e III.19. 
estão 
Vale notar que foram realiz.ados, como parte de uma pe~ 
quisa sobre ensaios de placa, diversos ensaios de laboratório com 
o material do mesmo local das provas de carga referidas no prese~ 
te trabalho (WERNECK, JARDIM E ALMEIDA, 1979, JARDIM, 1980). Ca 
be ressaltar, entretanto, que o solo ensaiado era basicamente da 
camada superior (solo residual maduro - ver ainda item III.6.4.), 
de uma região em que praticamente nao houve necessidade de cortes 
para a terraplenagem do local dos testes. 
III.6.4 - Anãlise dos Resultados de Ensaios 
As sondagens, "diepsondeering" e ensaios de 
rio mostram que: 
laborató 
a) o NA subterrâneo ê bastante profundo, nao tendo sido detecta-
do até as maiores profundidades perfuradas; 
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b.l - uma camada sobrejacente de solo residual maduro (ar 
gilas silto-arenosas), plástico, de classificação 
(HRB) A-7-5 ou A-7-6 e classificação (SUC) MH-CH ou 
SC; designar-se-á esta camada por (1); 
b.2 - uma camada subjacente de solo residual "jovem - mad~ 
ro" a jovem (areias silto-argilosas), nao plástico, 
de classificação (HRB) A-2-4 a A-4 e (SUC) SM; cha 
mar-se-á esta camada de (2). 
as curvas granulométricas dos materiais das camadas (1) e 
(2) estão grupadas, em faixas, na fig. III.20. Verifica-se 
uma diferença razoável entre os dois grupos, principalmente 
na fração fina (material que passa na~ 200), e, mais que 
isso, na fração argila (< 0,002mm); há, por outro lado, 
alguns materiais que são intermediários ou de transição, ou 
seja, apresentam características tanto da camada (1), quag 
to da (2); poder-se-ia chamá-los de materiais "maduro - j~ 
em termos de resistência ao cisalhamento, há de se 
var que as amostras naturais apresentam grau de 
obser 
saturação 
baixo (45% a 65%, em geral); assim sendo, os ensaios tria 
xiais CU tendem a apresentar resultados (cu, ~u) pratic~ 
mente iguais a (c', ~·), ou seja, os valores de pressões to 
tais eram praticamente efetivos, sem desenvolvimento de p~ 
ro-pressões sensíveis; tal fato justificaria os valores de 
(cu, ~u) ou (c',~') encontrados, relativamente elevados; 
f) os valores característicos do terreno das provas foram, em 
média: 
º·' 
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Fig. III. 20 Análise Granulométrica. 
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Camada (1) - 1,700 tf/m 3 y = 
c - c' - 0,35 kgf/crn 2 = = u 
0'u 
- fã' - 250 300 = = a 
-s = 60% 
Camada ( 2 j - y -= 1,500 tf/rn3 
- c' - 0,20 kgf/crn 2 cu = = 
0'u 
-= fã' -= 270 a 320 
-s = 45% 
Materiais de transição (1 - 2) 
-y = 1,550 tf/m3 
- c' - 0,25 kgf/crn 2 c = = u 
0'u 
- 0 ' - 250 280 = = a 
-s = 50% 
pelos ensaios de cone holandês ("diepsondeering") pode-se 
inferir que, aproximadamente, se tenha os seguintes valores 
de adesão média: 
Camada (1) s = 3,5 tf/rn2 
Camada (2) s = 10,0 tf/rn2 
Para a resistência de ponta qc' nao se observa diferen 
ça marcante entre os resultados das camadas (1) e (2). Tendo em 
conta, ainda, a relação clássica entre qc (em kgf/crn2 ) e o nurne 
rode golpes para cravação do amostrador padrão de urna sondagem 
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a percussao, N (SPT) , 
qc = n N (III. l) 
chega-se a 
n - 1,5 a 2,5 camada (1) 
e 
n - 2,0 a 3,5 camada ( 2) . 
Comparando os valores acima, de solos residuais - embo 
ra tenham sido obtidos meramente de observações, sem nenhum pr~ 
cesso estatístico - com os valores obtidos estatisticamente por 
RAGONI DANZIGER (1982), de solos sem classificação de sua gên~ 
se, nota-se que: 
a) o limite superior da faixa encontrada para a camada (1) cor 
responde ao valor proposto por aquele autor; 
b) o limite superior da faixa encontrada para a camada (2) 
ligeiramente inferior ao valor proposto por aquele autor. 
e 
Os resultados do presente trabalho, em pequeno numero, 
merecem ser grupados com outros valores exclusivamente de so 
los residuais de granitos e gnaisses, de forma a averiguar se a 
tendência de valores de n menores em relação aos demais tipos 
de solo e, ainda, com P2<,uenas faixas de variação, é verdadeira, 
ou se os valores aqui encontrados apenas situam-se abaixo da me 
dia e dentro das faixas de dispersão usuais. 
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III.7 - DIFICULDADES ENCONTRADAS NO DECORRER DA REALIZAÇÃO DAS 
PROVAS 
III.7.1 - Generalidades 
No decorrer da execuçao das provas de carga, diversas 
dificuldades foram sendo encontradas. Por esse motivo, alguns 
aperfeiçoamentos foram necessários para uma melhor realização 
dos testes. Serão mencionadas, brevemente, em seguida, algumas 
das dificuldades e as modificações introduzidas, de maneira a au-
xiliar outros, eventualmente, em situação semelhante. 
Não se pode deixar de ter em mente, é bom que se ressa! 
te, do caráter prático dos testes, ou seja, o objetivo pri~ 
cipal dos ensaios era o projeto de fundações de uma Linha de 
Transmissão e não realizar pesquisas de fundações, se bem que es 
te também tenha sido um subproduto extremamente importante. 
Dessa forma, uma sofisticação exagerada no equipamento 
(aplicação de cargas, medição de deslocamentos, etc.) traria co 
mo consequência um ônus ainda maior e um tempo mais longo ao já 
"dispendioso e demorado"empreendimento. 
III.7.2 - Do Sistema de Aplicação de Cargas 
Inicialmente, o acionamento dos macacos foi levado a e 
feito com o auxilio de uma bomba elétrica, acoplada aos quatro 
macacos e a dois manômetros aferidos. Entretanto, a bomba elé 
trica acusou inúmeros defeitos - principalmente o de nao manter 
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a pressao - que prejudicavam a sequência de desenvolvimento do 
ensaio, tendo sido substituída por urna bomba manual (fLg.III.21). 
~ de opinião do autor que a operaçao e a manutenção de bomba ma 
nual, p o r sua simplicidade, recomendam o uso de tal bomba, de 
uma maneira geral. 
Fig. III.21 - Bomba manual empregada em quase todos os testes. 
A bomba manual foi acoplada, em principio, a dois ma 
nômetros; mais tarde , contudo, optou- se pelo emprego de ap~ 
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nas um manômetro, uma vez que uma leitura inteira em um dos ma 
nômetros não correspondia a uma leitura inteira no outro manome 
tro, o que, é claro, criava confusão. Conforme já mencionado no 
item III.2, optou-se - em função de uma maior confiabilidade dos 
valores de aplicação de cargas - por leituras manométricas in 
teiras, e não por valores de cargas inteiras. 
Um outro problema, que aconteceu mais de uma vez, foi a 
da ocorrência de vazamentos nas mangueiras de Ôleo. 
que sempre provoca a interrupção do ensaio, ocasionou, 
dos testes (sapata S-2) a necessidade de descarregamento 





no nosso entender, de se minimizar o problema - além da escolha 
adequada de mangueira em função da pressão a atuar, é claro 
e no sentido de se tomar cuidados com a passagem de equipamentos 
e máquinas na região (ver ainda item III.7.4). 
III.7.3 - Do Sistema de Medição dos Deslocamentos 
O sistema de medição dos deslocamentos constituiu-se no 
elemento que mais sofreu adaptações, ou modificações, no decorrer 
dos testes, até que se chegou ao sistema considerado ideal, des 
crito no item III.3 
As especificações para a execuçao das provas de carga 
exigiam, como é de hábito, que fossem realizadas leituras em 
duas faces opostas do bloco de coroamento das fundações, com me 
didas em extensômetros de sensibilidade igual a 0,01mm. 
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Entretanto, o sistema de medição dos deslocamentos com 
que se iniciou os testes era constituido por: 
a) em uma face - leitura através de extensômetro, 
do a um "bench-mark". 
referencia 
Com algumas adaptações, 
realizarem as medições. 
foi o melhor modo de se 
Era constituido por uma treliça metálica de 1,20m de 
comprimento, uma base magnética, um conjunto de hastes metáli 
cas, um extensômetro e um "bench-mark". A montagem era pratic~ 
mente a mesma já descrita no item III.3, mostrada nas figs.III.8 
a III.11 e anexo 1. 
b) na face oposta - leitura através de instrumento 
co. 
topográf.:!:_ 
Constituia-se, basicamente, de uma régua metálica fixa 
da à fundação, através da qual se procedia às leituras com ins 
trumento topográfico; tal sistema apresentava,no entanto, medi 
das com precisão distinta em relação às medidas obtidas do 
extensômetro (a sensibilidade da régua era de 0,5mm, enquanto 
que a do extensômetro era de 0,01mm), tornando sem qualquer seg 
tido a adoção de uma média representativa, conforme exigência 
das especificações. Além disso, a régua era fixada a fundação 
de uma maneira improvisada, incompativel com o rigor dos testes, 
de maneira geral. 
Posteriormente, a regua metálica - utilizada apenas 
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dois perfis metálicos (um de cada lado do bloco de coroa 
menta da fundação) apoiados no chão, em local fora da in 
fluência da fundação em teste e dos tubulões de compressao; 
estes perfis serviriam como referências fixas; 
duas chapas fixadas a fundação (atravês de parafusos chum 
bados no concreto), que serviram de apoio para as bases ma~ 
nêticas; os extensômetros, acoplados às bases magnéticas 
através das hastes metálicas, referenciavam-se as vigas me 
tálicas (fig. III.22 e anexos 1 e 2). 
As vigas metálicas, entretanto, mostraram-se extrema 
mente sensíveis a variações de temperatura (mesmo quando caber 
tas por lonas), o que ficou definitivamente comprovado com medi 
ções efetuadas; tais medições mostraram que os 
provocados nas vigas por efeito de variação de 
deslocamentos 
temperatura em 
intervalos de apenas 15 minutos já eram sensivelmente elevados, 
da mesma ordem de grandeza que os deslocamentos de muitos está 
gios de igual duração (15 minutos). 
Outros agentes externos também contribuíram, de manei 
ra desfavorável, nas medições dos deslocamentos como, por exem 
plo, os apoios de madeira das vigas metálicas de referência, que 
sofriam variações de volume com a absorção da água da chuva; a 
lém disso, o cuidado requerido quando da utilização das vigas 
metálicas era enorme pois, além das pisadelas, esbarrões, etc. , 
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nao se podia passar pisando forte junto aos apoios, fato que fa 
zia o extensômetro mudar de leitura. 
Fig. III.22 - Vista do conjunto, formado pela placa metálica, 
base magnética, hastes metálicas, extensômetro :e 
uma das referências (viga metálica), empregado na 
medição dos deslocamentos. Pode-se notar também as 
trincas surgidas no terreno e o"descolamento" do bloco de co 
roarrento da furrlação em relação ao solo adjacente. 
Uma vez constatada, no campo, a pouca confiabilidade das 
vigas metálicas corno referências para a medição dos deslocamen 
tos, decidiu-se pelo seu afastamento, em definitivo, para os tes 
tes restantes; para estes testes, os deslocamentos foram 





Para fins de análise dos resultados, foi adotado o se 
guinte critério: 
a) fundações cujos deslocamentos foram obtidos através de duas 
vigas e um "bench-mark" como referências (caso do tubulão 
T-5 e das sapatas S-1, S-3, S-4 e S-4 reteste - ver 
IV.4); nestes casos, os valores correspondentes às 
item 
vigas 
de referência foram desprezados, adotando-se aqueles relati 
vos ao "bench-mark 11 ; 
b) a sapata S-2, cujos deslocamentos foram medidos apenas atra 
ves de utilização de vigas de referência, teve os deslocamen 
tos máximos correspondentes a cada estágio estimados, crite 
riosamente, a partir da análise de curvas tempo x deslocamen 
to; 
c) nos casos em que as medidas dos deslocamentos foram obtidas 
através de utilização de dois "bench-marks", considerou-se a 
média aritémtica entre as leituras correspondentes (caso dos 
tubulÕes T-1, T-2, T-3, T-4 e T-6). 
Finalizando, cabe lembrar que mesmo o sistema cujas me 
didas eram feitas com o "bench-mark" como referência fixa so 
freu uma modificação. Verificou-se que a distância entre a fa 
cedo bloco de coroamento da fundação e o "bench-mark" era bem 
maior do que o comprimento da treliça, que media 1,20m (ver fig. 
III.8), o que exigia um conjunto de hastes metálicas extenso , 
de pequena rigidez, acarretando erros nas medições. Para a cor 
reção deste problema, foram construidas treliças metálicas maio 
res, de 1,80m, empregadas com os "bench-marks" mais distantes 
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das fundações. Os "bench-marks" executados apos a constatação 
dos problemas referenciados anteriormente, neste item, tiveram 
uma distância da fundação tal que se pôde empregar, com segurag 
ça, a treliça de 1,20m. A figura III.8 mostra, com detalhe, a 
configuração do sistema definitivo. 
III.7.4 - Outras Dificuldades 
Dentre outras dificuldades que poderiam ser citadas, 
sempre no sentido de alertar outros que venham a 
realizações semelhantes, destacam-se: 
participar de 
a) TransEorte_e_manuseio_da_viga_de_reação 
Devido ao peso e dimensões da viga de reaçao, seu trans 
porte e manuseio antevinham-se como operaçoes cuidadosas. 
A princípio, para os deslocamentos da viga, foram prov! 
denciados guindastes ("crane-cars") cuja capacidade de operação 
se mostrou insuficiente, havendo a necessidade de substituí-los. 
Na fig. III.23 pode-se notar o equipamento que veio a ser u 
tilizado em todos os testes, cujo custo de aluguel era bastante 
elevado. 
Concluindo, vale lembrar que a sequência de execuçao 
dos testes foi determinada, basicamente, pela melhor facilidade 
no transporte da viga de reação. 
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III . 23 - Vista do local das provas , podendo- se notar o equipamento 
empregado -para transporte da viga de reaçao. 
b) Danificarão de ma ngueiras de Óleo --------~------------------~~---
Aconteceu algumas vezes, mesmo tendo sido utilizadas 
nas faixas de pressão recomendadas . Entretanto , em apenas urna 
vez (teste da sapata S- 2) o vazamento foi de tal ordem que obri 
gou o descarregamento da fundação . Nas demais vezes , conseguiu-
se manter a carga aplicada enquanto se reparava ou substituía a 
mangueira . Pelos transtornos que causa sua danificação, com a 
interrupção da prova ou mesmo o descarregamento da fundação, e 
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necessária uma atenção especial às mangueiras (verificação qua~ 
do em carga, existência de reservas, etc.), sobretudo em se tra 
tando de pressões elevadas - como era o caso-, juntamente, e 
claro, com o funcionamento de bomba e macacos. 
c) Manutenção_de_carga_nos_estágios_durante_a_noite 
Conforme já comentado no item III.3, houve numerosos ca 
sos de estágios extremamente longos (24 horas ou mais), em di 
versas provas. 
Inicialmente, deixava-se a fundação em carga ao anoite 
cer e a perdade carga que ocorria durante a noite era reposta 
de manhã. Suspeitou-se, entretanto, que este procedimento pod~ 
ria estar ocasionando maior demora para a estabilização dos des 
locamentos do que aquele em que se mantivesse a carga durante 
a noite. Pelas experiências feitas, tal suspeita se confirmou. 
A partir dai, foi montado um esquema de forma a que um 
operador trabalhasse à noite, esquema este que por uma sêrie de 
razões (não têcnicas) foi algo complicado. 
III.8 - APRESENTAÇÃO DOS RESULTADOS 
No presente item sao meramente apresentados os resulta 
dos das provas de carga, ficando a análise dos mesmos 
capitulo IV seguinte. 
para o 
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III.8.1 - Gráficos Carga x Deslocamento 
Os gráficos carga x deslocamento de todas as provas 
constam do anexo 3. Nos desenhos constam, ainda, as plantas e 
elevações de cada fundação, de forma a permitir a imediata vi 
sualização das estruturas testadas. 
As tabelas correspondentes aos gráficos carga x deslo 
camento sao apresentadàs no anexo 4; nessas tabelas constam tam 
bém os horários de inicio e término de cada estágio, bem como as 
datas correspondentes, que permitem a observação da duração(gra~ 
de) de quase todas as provas. 
Vale enfatizar que todas as provas de carga foram leva 
das a ruptura, exceção feita ao tubulão T-2, em cujo teste 
foi atingida a capacidade estrutural do sistema de reaçao 
item III. 8. 3). 
III.8.2 - Diagramas de Trincas 
(ver 
Para todas as fundações testadas, na ocasião da aplic~ 
çao da carga máxima à fundação,eram esquematizadas as trincas 
surgidas no terreno. Para facilitar e orientar a execução do 
que se denominou "Diagrama de Trincas", foi utilizada uma malha 
quadrada, feita em arame, de 4,00m x 4,00m, com divisões de 
40cm x 40cm, conforme esquema mostrado na fig. III.24. 
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Fig. III.24 - Esquema da malha de arame empregada para auxiliar o 
traçado do"Diagrama de Trincas''.. 
Todos os diagramas de trincas constam do anexo 5, 
as diversas fundações testadas. Ressalte-se que, naqueles 
para 
dia 
gramas, a espessura do traço representa uma maior ou menor aber 
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tura da trinca. 
As figs. III. 25 a III. 27 mostram, ainda, aspectos di 
versos das trincas observadas. 
Fig. III.25 - Trincas na superfície do terreno observadas no 
teste da sapata S-3. Havia urna orientação pref~ 
rencial das trincas no sentido da diagonal do 
bloco de coroamento. Na figura, os sulcos no 
terreno serviam apenas para colocação de antep~ 
ros de madeira que protegiam os extensômetros do 
vento . 
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Fig . III.26 - Trincas e "descolamento" do bloco de coroamento da 
fundação, observados no teste da sapata S- 1 . 
Fig. III.27 - Trincas observadas no teste do tubulão T-6. Generi 
camente, as trincas começavam a ser vistas a olho 
nu a cerca de 70 % da carga de ruptura . 
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III . 8 . 3 - Superfície de Ruptura 
Em algumas fundações (infelizmente, apenas tubulÕes 
T-1, T- 2, T- 3 e T- 4), após a execução dos testes propriamente 
ditos foram realizadas escavações parciais e novamente 
nadas as fundações até a ruptura . 
tracio 
As figs . III.28 a III.31 mostram diversos aspectos das 
superfícies de ruptura observadas. 
Fig. III.28 - Escavação parcial para a observação da superfície 
de ruptura no caso do tubulão T-2, podendo-se no 
tara região remanescente de rocha alterada que 
aderiu à fundação . 
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Fig. III.29 - Detalhe da superfície de ruptura desenvolvendo- se 
ao longo do fuste , podendo- se também observar o 
remanescente de rocha junto ao fuste do tubulão 
T- 2. A superfície de ruptura só se separou do 
fuste próximo ao nível do terreno. 
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Fig. III.30 - Detalhe da superfície de ruptura separando-se do 
fuste, já próximo ao nível do terreno. 
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Fig. III. 31 - Vista, de dentro de uma escavaçao , da superfície de 
ruptura separando-se do fuste, passando 
fundo do bloco de coroamento e caminhando 




III.8.4 - Outros Resultados 
Outros resultados das provas de carga, como os desloca 
mentos observados, reteste de uma fundação, comportamento de 
fundações com velocidade de aplicação de cargas diferentes 
etc., serão apresentados, por motivos didáticos, juntamente com 
a sua análise, em subitens distintos do capitulo IV - Análise 
dos Resultados das Provas de Carga. 
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CAPÍTULO IV 
ANÂLISE DOS RESULTADOS DAS PROVAS DE CARGA 
IV.l - CARGA DE RUPTURA DAS PROVAS 
IV.1.1 - Conceituação 
Alguns conceitos sobre a determinação da carga de rupt~ 
ra a partir dos dados de uma prova de carga - abordados por 
BARATA, PACHECO E DANZIGER (1978) - sao comentados, de forma a 
justificar o procedimento adotado nesta análise. 
Segundo o procedimento usual, a carga de ruptura é de 
terminada (ou estimada) de acordo com os seguintes critérios: 
a) guando_a_erova_de_carga_não_atinge_a_ruetura_do_terreno 
Neste caso, o valor assintótico da curva carga x deslo 
camento, que representa a carga de ruptura, é meramente estimado 
de acordo com o bom senso do engenheiro, a partir da observação 
do aspecto da curva obtida. Tal procedimento, além de depender 
substancialmente de critérios pessoais, pode conduzir a erros 
sensiveis, dependendo da relação entre as escalas atribuidas às 
cargas e aos deslocamentos - VAN DER VEEN (1953); não há, pois, 
um critério definido, com os resultados variando de pessoa p~ 
ra pessoa. VAN DER VEEN (1953) propõe, de forma a padronizar 
o procedimento de obtenção da carga de ruptura, que esta se fa 
ça através do ajuste de uma curva matemática, cuja equação e 
fornecida a seguir. 
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b) Quando_a_prova_de_carga_atinge_a_ruptura_do_terreno 
Neste caso, a ruptura é tradicionalmente atribuída ao 
estágio de carga que, no ensaio, venha a corresponder a um deslocamento 
não estabilizado; note-se que tal carga não traduz, necessariarrente, a ru:e 
tura da fundação e só o seria numa situação muito particular, isto é, se fos 
sem aplicados estágios de carregarrento muito pequenos, quando a ruptura, en 
tão, seria definida = a carga a partir da qual ocorressem deslocarrentos 
não estabilizados. Nas provas de carga convencionais, em que se aplicam~ 
crementos da ordem de 20% da carga de trabalho prevista, podem ser cometidos 
e=s - ao se atribuir a ruptura ao Último estãgio, não estabilizado - tanto 
maiores quanto maior for a velocidade na passagem de um estãgio de carga ~ 
ra outro; note-se, além disso,que. numa prova de carga ocorre, quase sempre, 
a tendência natural de se aumentar tal velocidade à medida que se aproxima a 
ruptura. 
Concluindo, o valor de carga correspondente a deslocarrentos nao es 
tabilizados é o limite superior da carga de ruptura da prova, sendo o limite 
inferior o valor de carga correspondente ao Último estãgio can deslocamentos 
estabilizados. 
Vale dizer ainda que na Inglaterra é usado o ensaio de deformação 
(consta.,te) controlada, conhecido como "constant rate of penetration test" 
que indica uma carga bem definida; porém não é preferível ao ensaio de carga 
incremental mantida constante, prescrito pela NB-20/1978, especialmente poE 
que é um ensaio rápido e que, portanto, conduz a cargas de ruptura maiores 
(IDPFS, 1979). O método da NB-20/1978 poderia ser melhorado em dois aspectos: 
(a) a realização de incrementas de 20% da carga de trabalho pr~ 
vista (Qtrab) até ºtrab ou até 1,5 ~ab e 10% a partir dai; o incremento ~ 
deria ser reduzido ainda mais, para 5%, se o operador sentisse a iminência da 
ruptura; (b) a definição de critérios de estabilização de deslocamentos 
mais rigorosos. 
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IV.1.2 - Determinação da Carga de Ruptura 
Pelos motivos expostos no item anterior, a carga de rup 
tura determinada para as provas de carga foi estabelecida pelo 
ajuste de uma equação aos pontos carga x deslocamento obtidos p~ 
ra as diversas fundações. 
De acordo com a metodologia proposta (originalmente p~ 
ra provas de carga à compressão) por VAN DER VEEN (1953), a 
curva carga x deslocamento de uma prova de carga pode ser expre~ 
sa pela equação 
sendo 
(IV.l) 
P carga correspondente a um deslocamento Z 
a coeficiente que depende das características da 
fundação e do tipo de solo 
Pf carga de ruptura, correspondente a um valor as 
sintático da curva, para Z = 00 
AOKI (1976) modificou a expressao de VAN DER VEEN(1953) 
introduzindo b na função exponencial. Assim, tem-se 
p = P (l _ e-(aZ+b)l 
f (IV.2) 
sendo b, da mesma forma que a, um coeficiente que depende das 
características da fundação e do tipo de solo. 
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A dedução das expressoes IV.l e IV.2 é suficientemente 
conhecida e não será apresentada neste trabalho. 
A tabela da fig. IV.l mostra, para cada fundação testa 
da, os coeficientes a e~' a carga de ruptura ajustada Pf' a 
carga máxima atingida no teste P - e o coeficiente de max 
correla 
ção C, que traduz o grau de proximidade dos pontos da curva car 
ga x deslocamento a equaçao ajustadora. Cabe notar que o aju~ 
tamento não é feito diretamente da função exponencial, mas sim 
da logaritmização de sua expressão (AOKI, 1976). 
Os valores que deram origem à tabela da fig. IV.l fo 
ram obtidos por processo computacional, constando, para todas 
as fundações, do anexo 6. Neste anexo, são apresentadas também 
as representações de todas as curvas ajustadas e os pontos 
deslocamento correspondentes, representados por "X". Os 
carga x 
gráf! 
cos foram representados no primeiro quadrante - semelhantemente 
ao que já havia sido feito por BARATA, PACHECO E DANZIGER (1978) 
- , de modo a se melhor visualizar uma prova de carga à tração, 
da mesma forma que tradicionalmente os resultados de uma prova 
de carga à compressão são representados no quarto quadrante. No 
presente trabalho, portanto, todas as provas de carga são repr~ 
sentadas no primeiro quadrante. 
Vale ressaltar que, para a determinação da carga de ruE 
tura, o último ponto carga x deslocamento da prova de carga nao 
foi considerado no cálculo da equação da curva, pois nao corres 






a 1 b c rup max ·1 1 1 
1 






0,216 0,983 217.5 236,7 
1 T-2 0,157 i o ,255 1 0,994 344,5 314,3* 1 
1 
1 ! 
o' 291 1 1 
1 
T-3 0,224 0,962 106,0 113 ,o 
1 1 
T-4 0,416 0,141 0,997 151,0 159,1 
T-5 1 O ,859 O, 354 0,984 97,5 122,9 
T-6 1,194 0,375 0,995 45,5 51,7 
S-1 0,344 0,216 0,985 130,0 135,6 
1 S-2 0,677 -0,310 0,992 123,5 135,6 
S-3 0,785 0,430 0,993 58,5 71,1 
--
S-4 0,156 0,392 0,933 116,0 122,9 
S-4 
RR 0,084 0,180 0,994 111,5 122,9 
a,b - parâmetros caracteristicos da curva 
p = p (1 _ e- (az+b) l. 
rup 
c - coeficiente de corre lação. 
P - carga de ruptura extrapolada. rup 
P - - carga mãxima obtida no teste, correspondente a um des max -
locamento não estabilizado. 
S-4RR - segundo teste realizado na sapata S-4. 
* - o teste no tubulão T-2 não foi levado à ruptura. 
Fig. IV.l - Resumo de resultados das provas de carga (BARATA, 





No que toca ao tubulão T-2, o qual nao se conseguiu, 
conforme comentado nos itens III.8.1 e III.8.3, levar a ruptura 
em virtude de se atingir a capacidade estrutural do sistema de 
reação, o ponto com o maior valor de carga corresponde a um 
deslocamento estabilizado, tendo sido, assim, considerado no cál 
culo da equação da curva. 
Cabe ressaltar que, comparativamente ao tubulão T-1 
(de mesma geometria), cuja carga de ruptura pelo processo acima 
descrito seria de 217,5 tf, o tubulão T-2 teria uma resistência 
adicional de 127,0 tf, uma vez que apresentaria uma carga de ruE 
tura de 344,5 tf (extrapolada pelo mesmo processo). Em se admiti_!?; 
do, que não houve praticamente influência devido ao ciclo de 
repetição de cargas do tubulão T-2 (ver item IV.3), a diferença 
ficaria por conta do terreno. De fato, já na fase dos ensaios 
geotécnicos não havia sido possivel coletar bloco indeformadoda 
parte inferior da escavação - para a construção do tubulão - ten 
do a firma encarregada da execução dos ensaios geotécnicos defi 
nido o material como "residual duro (quase alteração)". 
Quando, após o teste, se procedeu à escavaçao referida 
no item III.8.3 - para a observação das trincas que surgiriam no 
terreno com a nova tração do tubulão - observou-se uma 
região remanescente de rocha muito alterada solidária à fundação 
(ver figs. III. 28 e III. 29 ) o que, sem dúvida alguma, lhe 
conferiu uma resistência extremamente grande. 
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IV.2 - COMENTÂRIOS SOBRE OS DESLOCAMENTOS APRESENTADOS PELAS 
FUNDAÇÕES TESTADAS 
IV.2.1 - Deslocamentos em Fase de Carregamento 
Uma constante de todas as provas de carga - o que se 
constituiu em surpresa para todos os que acompanhavam de perto 
os resultados das provas - foi a obtenção de valores extremamen 
te reduzidos para os deslocamentos, inclusive próximo à ruptura. 
Vale enfatizar que tal observação er válida tanto 
ra as sapatas como para os tubulões, com ou sem alargamento de 
base. 
A partir das curvas de ajustamento referenciadas no i 
tem IV.1.2, curvas estas que servem para regularizar o que se 
ria a pura e simples ligação dos pontos carga x deslocamento, fo 
raro obtidos os valores do quadro da fig. IV.2, no qual sao a 
presentadas colunas com deslocamentos correspondentes a diferen 
tes fatores de segurança (3,0 e 2,0) 
dendo, respectivamente a 33% e 50% 
a ruptura (correspo~ 
da carga de ruptura) e, 
ainda, uma coluna com a carga igual a 90% da carga de ruptura de 
cada fundação. Pode-se observar que mesmo os valores desta úl 
tima coluna sao muito pequenos. Vale ressaltar que como 
de carga de ruptura foi considerado o valor ajustado. 
valor 
As conclusões a que se pode chegar sao, portanto: 
(a) No que diz respeito ao aspecto da curva carga x desloca 
menta, pode-se esperar que fundações com caracteristicasse 
p - CATIGA DE DESLOCAMENTO (mm) ~ r j FUNDAÇÃO RUPTURA AJUSTADA P = 33% P P = 50% Pr p = 90% 





'l'uhulão 1 217,5 1,135 2,857 12~ 
Tubulão 2 344,5 0,958 2,791 
1 
13,042 · 
Tubulão 3 106,0 0,511 1,795 8,980 
1 
Tuhulão 4 151,0 0,636 1,327 5,196 
Tuhulão 5 .. 97,5 0,060 0,395 2,268 
i 
Tubulão 6 45,5 0,026 0,266 1,614 
1 1 
Sapata 1 130,0 0,551 1,387 6,066 
' 
Sapata 2 124,0 1,075 1,487 3, "/93 
1 Sapata 3 58,5 0,000 
0,335 2,385 
Sapata 4 116,0 0,086 1,930 12,247 
1 
Sapata 4 111,5 2 684 6,109 25,269 
(rup. res.) 
Fig. IV.2 - Deslocamentos das fundações para diversos níveis de carregamento. 
(b) 
135 
melhantes às testadas, em solos de resistência elevada, a 
presentem pequenos deslocamentos até próximos da ruptura , 
que deverá se proceder de uma maneira brusca. Em termos 
de configuração da curva, pode-se falar em algo semelhan 
te à ruptura generalizada de TERZAGHI (1943). 
Em decorrência da primeira conclusão, aquelas fundações 
podem ser projetadas sem ·a preocupaçao 
quanto a deslocamentos. 
de verificações 
Quanto aos fatores de segurança (globais), em se 
empregando métodos de previsão de ruptura com boa confiabi 
!idade(*), a partir de parâmetros geotécnicos obtidos de 
bons ensaios de laboratório e, ainda, com carregamentos co 
nhecidos, os fatores de segurança a empregar poderiam ser 
tão baixos quanto 2,0. 
Outras considerações sobre deslocamentos de fundações 
tracionadas sao apresentadas no capítulo VI. Quanto a questão 
do fator de segurança, no capítulo VII são feitos novos comentá-
rios. 
IV.2.2 - Deslocamentos Residuais 
Naturalmente, se os deslocamentos em fase de carreg~ 
mento foram pequenos, os deslocamentos residuais também o foram. 
Cabem, entretanto, algumas considerações, separadamente, sobre 
( *) ver capítulos ·II e V 
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o comportamento de sapatas e tubulões; ressalte-se que os valo 
res de recuperação (em relação aos deslocamentos máximos alcanç~ 
dos nos testes) dos deslocamentos - além dos próprios valores 
dos deslocamentos residuais - auxiliam, sobremaneira, a 
pretação dos resultados. 
inter 
No caso das sapatas, os deslocamentos permanentes (ou 
residuais) foram menores que os valores correspondentes obtidos 
para os tubulões; o maior valor encontrado foi de 1,74mm (s~ 
pata S-1) e o menor de 1,01mm (reteste da sapata S-4). Em 
termos de recuperaçao, o menor valor foi de 87% e o maior de 
97%. 
Quanto aos tubulÕes, os deslocamentos residuais varia 
ram entre 8,87mm e 14,28mm, com recuperaçao na faixa de 21% a 
53%, exceções feitas ao tubulão T-5, em que se permitiu um des 
locamento excessivo quando da ruptura (deslocamento residual de 
37,11mm, recuperação de 7%) e tubulão T-2, que não atingiu a ruE 
tura (deslocamento residual de 5,83mm, recuperação de 58%). 
Cabe frisar, entretanto, que os conceitos de deslocame~ 
to permanente e de recuperação, aqui utilizados e usuais no-.caso 
de estruturas submetidas a esforços de compressão, tornam-se dis 
tintos daqueles, no caso de estruturas submetidas a esforços de 
tração. A análise dos resultados torna-se inclusive mais com 
plexa, uma vez que, em se tratando de fundações submetidas a es 
forços de tração estas, qaando completamente descarregadas, fi 
cam ainda sujeitas ã ação da gravidade (peso próprio da fundação 
e peso de solo atuantes), o que favorece a recuperação, contra 
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riamente ao caso da compressao. 
Tal fato parece justificar os menores deslocamentos re 
siduais encontrados no caso das sapatas em comparação àqueles ob 
tidos para os tubulÕes. 
Na fig. IV.3 é apresentado um quadro com as cargas e 
os deslocamentos máximos alcançados e os deslocamentos permane~ 
tes (ou residuais) obtidos em todos os testes. 
IV.3 - COMENTÂRIOS ACERCA DOS CICLOS REPETITIVOS 
No que concerne aos ciclos de repetição de cargas, que 
procuram simular as condições de trabalho das torres, pode-se n~ 
tar (nas curvas do anexo 3 para os tubulÕes T-2 e T-5 e sapata 
S-2) que as fases de carga e descarga praticamente se confundem, 
com deslocamentos permanentes (nos ciclos) extremamente reduzi 
dos, o que traduz um comportamento quase elástico, mesmo para 
cargas relativamente grandes, como se pode constatar também nos 
quadros da fig. IV.4. 
t interessante observar, naqueles quadros, as percent~ 
gens das cargas dos ciclos com relação às cargas de ruptura (ou 
o que seriam os fatores de segurança). 
Por todas estas observações, é válido concluir que os 
ciclos de carga e descarga levados a efeito não alteraram os des 
locamentos nem a capacidade de carga das fundações. 
, 
FUNDAÇÃO TIPO DE CARGA MAXIMO RECUPERAÇÃO DESLOCAMENTO MÁXIMA DESLOCAMENTO RESIDUAL 
ENSAIO ( tf) (mm) (mm) ( % ) (mm) 
Sapata 1 Ruptura 135,6 12,89 11,15 87 1,74 
Sapata 2 Repetitivo 135,6 11,59 12,43 107 -0,84* 
Sapata 3 Ruptura 71,1 18,16 16,75 92 1., 41 
Sapata 4 Ruptura 122,9 25,71 24,68 96 1,03 
Sapata 4 Ruptura 122,9 
( rup. res. ) 
33,27 32,26 97 1,01 
Tubulão 1 Ruptura 236,7 22,90 8, 62 38 14,28 
Tubulão 2 Repetitivo 314,3 13,79 7,96 58 5,83 
Tubulão 3 Ruptura 113,0 18,23 7,15 39 11,08 
Tubulão 4 Ruptura 159,1 18,73 9,86 53 8,87 
Tubulão 5 Repetitivo 122,9 3.9 , 8 3 2,72 7 37,11 
Tubulão 6 Ruptura 51,7 16,22 3,38 21 12,84 
* - O deslocamento residual negativo encontrado é atribuído a erros nas medidas 
realizadas com as vigas metálicas como referências (ver itens II.3 e III.7.3) 
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58,2 1,25 . 
19 0,60 . 
Descarga o,o 0,65 
. .< 
Carga 58,2 1,34 
-';.. 
29 0,52 
i Descê:rga o,o o,s2 
1 
Carga 71,1 1,57 
3'? 0,82 
=j DescóJ.rga o,o O 7·5 j I -
Fase 
1 de Carga .. /]_, l 1,58 
1 ruG- 1 
1 ---, tura . 
--- L ______ 1 
Fig. IV.4 - Deslocamentos das fundações quando submetidas 








CICLO (tf) - (nnl (;nrn) 
Carga 100,9 0,59 . 
l'? 0,67 
-o,oa -Descarga o,o 
Fase 




C-1\.P.GA DESLOCAME:NTO P.E:CU?S?l',ÇÃO 
· CICLO (tf) (r.n) (i71.:.!) 
Carga 58,2 0,31 ' 
19 0,21 
Descarga o,o 0,10 
Carga 58,2 0,31 
29 0,21 
Descarga o,o .0,10 
1 Carga 5s,2J 0,32 
39 0,21 






S8,2 ... , ? r-
1 1 
l) ; .J .) 
1 1 ---rup-- ! 
1 · __ . -__ J ______ ---~-turu 1 1 
Fig. IV.4(cont.) - Deslocamentos das fundações quando submetI 
das a ciclos de repetição de cargas. 
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IV.4 - SOBRE O COMPORTAMENTO DE UMA SAPATA RECARREGADA (S-4) 
A sapata S-4 foi a primeira fundação a ser testada, te~ 
do o seu sistema de medição de deslocamentos apresentado alguns 
problemas, conforme comentado no item III.7.3. 
Face a esses problemas e, ainda, com o interesse em se 
verificar a resistência residual da fundação (que seria a carga 
de ruptura obtida através de um segundo carregamento da funda 
ção), a sapata S-4 foi novamente ensaiada. Embora no anexo 3 
constem, separadamente, as curvas carga x deslocamento correspo~ 
dentes aos dois ensaios da sapata S-4, julgou-se conveniente tra 
çá-las conjuntamente, o que é feito na fig. IV.5. 
Em termos de ruptura, tem-se: 
carga de ruptura residual da sapata S-4 = 111,5 tf = 96% de 
116,0 tf = carga de ruptura da sapata S-4. 
Logo a carga de ruptura residual foi apenas ligeirame~ 
te menor que a carga de ruptura da fundação testada a primeira 
vez. 
Em termos de deslocarrentos, o segundo teste apresentou deslo 
camentos bem maiores, para os mesmos valores de cargas. Note-se 
que para os valores além de aproximadamente metade da carga de 
ruptura a diferença entre os deslocamentos, nos dois casos, cres 
ceu bastante em termos absolutos (apesar de diminuir em ter 
mos E'elativos, o que aconteceu até próximo da carga de ruptura) . 
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O quadro da fig. IV.6, além dos gráficos da fig. IV.5, a 
juda a visualizar estas considerações. 
SAPATl, G-4 RUPTURA SAPATA S-4 RUPTURA RESIDUAL 
CARG/>. .DEc;LOCi\.;./;Eh'l'O CARGA DESLOCAMENTO 
(tf) . (m,"'.l) (tf) (nun) 
10, 3 0,00 10,3 o,oo 
21,1 o,oo 21,1 O, 15 
32,3 o,oo 32,3 1,15 
45,3 0,01 45,3 3,40 
58,2 0,27 58,2 7,33 
71,1 1,56 84,1 14,62 
97,0 11,16 97,0 21,88 
1 
100,9 15,13 122,9 32,68 
122,9 25,68 71,1 . 33,13 
97,0 25,71 84,1 33;21 
71,l 24,91 58,2 30,39 
45,3 18,91 32,3 . 21,97 
21,l 10,45 10,3 11,02 
o,o 1,03 o,o 1,01 
Fig. IV.6 - Deslocamentos apresentados pela sapata S-4 
nos dois testes efetuados até a ruptura. 
' 
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IV.5 - COMENTÂRIOS ACERCA DAS RESISTÊNCIAS DE FUSTE E DE BASE DOS 
TUBULÕES 
As considerações feitas neste item baseiam-se em 
premissas, a saber: 
duas 
(a) os ciclos de repetição de cargas nao influíram no valor da 
carga de ruptura final das fundações, o que é válido em se 
considerando, conforme comentado no item IV.3, que o compoE 
tamente das fundações nessa fase foi praticamente elástico; 
(b) as fundações comparadas encontram-se em solo com aproximad~ 
mente as mesmas características de resistência, o que também 
é válido, em se considerando o solo em questão e, ainda, o 
tipo de análise a ser feita. 
Inicialmente, serao analisados os resultados dos tubulÕes 
T-1 e T-4, cujas cargas de ruptura constam da figura IV.7. 
Obs.: O tubulão T-2 nao participará da análise, pelos motivos ci 
tados no item III.8.3. O tubulão T-5 não será também con 
siderado na análise uma vez ter apresentado carga de rupt~ 
ra significativamente diferente da do tubulão T-4 (de mes 
ma geometria) e situar-se mais distante do tubulão T-1 que 
o tubulão T-4. 
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FUNDAÇÃO CARGA DE RUPTURA 
T-1 217,5 tf (com base alargada) 
T-4 151,0 tf (sem base alargada) 
Fig. IV.7 - Cargas de ruptura dos tubulões T-1 
e T-4. 
Comparando-se a geometria dos tubulões T-1 e T-4 (ver 
fig. IV.8), pode-se atribuir a diferença entre a carga de ruptura 
do tubulão T-1 e a carga de ruptura do tubulão T-4 a 
ção da base do tubulão T-1. 
Resistência atribuída a base do tubulão T-1: 
217,5 - 151,0 = 66,5 tf, 
contribui 
valor bastante elevado. De outra forma, tem-se percentualmente: 
66,5 
217,5 
= 0,31 = 31%, 
ou seja, da capacidade de carga do tubulão T-1 ter-se-ia 31% re 
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---- TUBULÃO 1 
----- TUBULÁO 4 
Fig. IV.8 -- CURVAS CARGA x DESLOCAMENTO T-1,T-4 E T-5 
-·-·-·- TUBULÁO 5 
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Analisando agora o problema de deslocamentos, pode-se 
verificar que as curvas dos ensaios de T-1 e T-4 traçadas em um mesrro 
gráfico na fig. IV.8 (onde aparece também a curva de T-5) praticarrente se 
confundem até aproximadamente 1-50 tf. Tal evidência sugere que 
a mobilização de carga num tubulão com base alargada submetido 
à tração se faça inicialmente no fuste e posteriormente na base, 
o que, aliás, é algo intuitivo. Este fenômeno traz alguma se 
melhança com a transferência de carga no caso de fundações pr~ 
fundas sujeitas a esforços de compressão. 
Serão analisados, agora, os resultados dos 
T-3 e T-6, cujas cargas de ruptura constam da fig. IV.9. 
FUNDAÇÃO CARGA DE RUPTURA 
T-3 106,0 tf (com base alargada) 
T-6 45,5 tf (sem base alargada) 
Fig. IV.9 - Cargas de ruptura dos tubulões 
T-3 e T-6. 
tubulÕes 
Observando-se a geometria dos tubulões T-3 e T-6 (ver 
fig. IV.10), pode-se, também, atribuir a diferença entre as 
cargas de ruptura dos tubulões T-3 e T-6 à contribuição da base 
do tubulão T-3. 
Resistência atribuída ã base do tubulão T-3: 
106,0 - 45,5 = 60,5 tf, 
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60,5 = 0,57 = 57% 
106,0 
ou seja, da capacidade de carga do tubulão T-3 ter-se-ia 57% resis 
tidos pela base e 43% pelo fuste,. 
Analisando novamente o problema de deslocamentos, pode-se 
verificar que as curvas carga x deslocamento correspondentes aos 
tubulÕes T-3 e T-6, traçadas em um mesmo gráfico na fig. IV.10,pr~ 
ticamente se confundem até aproximadamente a ruptura do tubulão T-6 
(cerca de 45 tf). Tal evidência sugere, também neste caso, que a 
mobilização de carga se faça inicialmente no fuste e posteriormen-
te na base. 
Além desta conclusão, que diz respeito à mobilização de 
carga ao longo dos tubulões, os resultados encontrados nas compar~ 
ções feitas entre [T-1 e T-4] e [T-3 e T-6] permitem-nos concluir 
que é extremamente vantajosa a utilização de tubulÕes com base a-
largada. Embora os valores percentuais obtidos não dêem margem a 
nenhuma lei de formação - sem uma análise teórica da questão, uma 
vez que sao em grande número as variáveis envolvidas no problema -
verificou-se que o ganho de resistência é grande e que, no caso de 
tubulÕes sem base alargada, ter-se-ia que aumentar bastante a sua 
profundidade de modo a se obter a mesma capacidade de carga dos tu 
bulÕes com base alargada. 
Com as condições geotécnicas e geométricas dos tubulÕes 
testados, pode-se dizer que a base alargada teve contribuição bas 
tante significativa. 
NOTA: Naturalmente, em cada caso, a referida contribuição depende-
rá da geometria do tubulão e das condições do solo. A con-
tribuição da base e a do fuste podem ser avaliadas, 
mente, por via teórica, em função daquelas condições 




Em se considerando a utilização em terrenos razoavel 
mente homogêneos, que permitam sua escavação com segurança - so 
los residuais de maneira geral, acima do nível d'água, etc. 
o emprego de tubulÕes com alargamento de base constitiu-se, p~ 
lo exposto anteriormente, em uma excelente solução para o caso 
de estruturas com esforços de tração em suas fundações. Em se 
considerando, ainda, horizontes de solos em que a resistência 
cresce com a profundidade - por exemplo, solos residuais de gr~ 
nitos e gnaisses na transição residual maduro e residual jovem 
ou residual jovem e rocha muito alterada - a utilização de tubu 
lÕes com alargamento de base é ainda mais adequada, uma vez que 
a escavação da base é mais segura e a parcela de resistência p~ 
la qual a base é responsável é ainda maior. 
IV.6 - SOBRE A VELOCIDADE DE APLICAÇÃO DOS CARREGAMENTOS 
Neste item, sao feitas algumas reflexões sobre a influ 
ência da velocidade de aplicação dos carregamentos na capacidade 
de carga e nos deslocamentos de fundações, a partir de resulta 
dos obtidos nas provas de carga. 
Quando, apos os testes dos tubulÕes T-1 e T-4, procedeu-
se a uma escavação junto aos tubulões (comentada no item III.83), 
carregando-se as fundações novamente até a ruptura - com o obj~ 
tiva de visualizar a superfície de ruptura que surgiria - a 
proveitou-se para se fazer leituras nos extensômetros, corres 
pendentes aos diversos estágios de carga. Essas leituras, que 
fazem parte das tabelas do anexo 7, correspondem à aplicação de 
carregamentos muito rápidos, não. estabilizados. 
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A partir dos valores constantes destas tabelas, 
traçadas as curvas carga x deslocamento correspondentes, 
foram 
conju~ 
tamente às curvas carga x deslocamento dos ensaios prograrnados]'.l!'!_ 
ra os tubulões T-1 e T-4 (ver figs. IV.11 e IV.12). Observa-se 
que, no caso de carregamento muito rápido, os deslocamentos p~ 
ra urna mesma carga são menores e o valor da carga de ruptura ob 
tida é bem tiia.ior, em ambos os casos (observa<io também por BJERRUM, 1973; ID-
PES, 1979). É importante notar que esses resultados foram obtidos ap:Ss a fun 
dação ter sido sul:metida à ruptura urna primeira vez e se ter executado urna es 
cavação junto ao tubulão e, assim, diminuído a sua resistência, urna 
vez que foi eliminada parte do solo que reagiria Essa redu 
ção, infelizmente, não é quantificável; no entanto, parece ela 
roque, sem a escavaçao, obter-se-ia para o ensaio rápido desloc~ 
mentas ainda menores para as mesmas cargas e, 
valores de carga de ruptura maiores. 
também 
Tais observações demonstram a necessidade de um plan~ 
jarnento adequado do procedimento de execução das provas de car 
ga, em vista dos carregamentos que irão ocorrer na estrutura. 
t fácil de se concluir que urna inadequação da progr~ 
rnaçao dos testes poderá conduzir a situações contrárias a seg~ 
rança ou anti-econômicas. 
As diferenças entre os ensaios realizados das duas ma 
neiras, com e sem estabilização dos deslocamentos, deverá ser 
tanto maior quanto maior for a diferença entre as velocidades de 





JO _!'_1.AJIU .. 
••+--+--+--+--+--t---t---t-----lr----l----t----t----t----t----t----t----t----t--t----t----t----t----t----t----t----t----t----t----t----t----\ 
" ••+--+---t---+---t---t---t---t----ir---i---i---i--t---+---+---+---+---+-·-t--t--t---t---t---t---t---t---t----t---t---t---, 
" " ~ ----+---+---+--+--+--+--+--+--+--+--+--+--+---+--+----+--- ---t---i---+---t---t---t---t---t---t---t---t---+ .. 
tt -------
" 
ro i--- - --- ---l-------/----/-------/---1-...j,=~-',---+--+--r--t --t---+--- - --- ---· ---t---l--1----l--+-+-+--+---+--+-l1-!----I----I 
,, 1 1 / 
"l==J===j--J-"-j---j---j---j----j---j---j---j---j----·- --i--·-+--+--t-·-+--+----B--+--+--+--+--+--+1------+--+---, 
" 
,, r------ ----- ~-1--1-----t----t--f--f--t---t---l---l--- · -- ---- --- -- ---.--~ - ·-- _ ------------7-




-- ----O---+-- -f ---- ---/~/ ___ ....., 
--'----- ------1------ ---+--+---- ---1------1--------t----t----tr--/-~--a:±=J+-+L---+_...,...-::l-.-,,9--+-+--+-+·--
• ---•- -- ---+--+---+---+---+---+----+---+---+---+---+--+--+--+-+++------:1--<F-+-+-+-+-+-+-+-+----l --
--+-------1--- ~- , __ 
/ 
' ' 10 to 'º 40 !IO 'º TO 'º 'º too "º 1 D I D \~D 1!10 110 ITD I O 110 100 110 u.o uo 1!40 uo uo uo 110 110 !100 











º' ~, 1-' U1 "' 
DESLOCAMENTO lmml ::·--~--~--~--~-----~----------!- ---1---1- l 
1 i i i--L'--l-_r--i---t--, 
••+---+---+----l----+----+----1-----'----1--- _,.. _____ __.__, ___ .. l.. ____ ....___·-'---'-----' 
17 




••+---+---+---+---+----+---+---"---,-- -: - --+·---+-----+---+---f-------1---~ 
'' 
1 
i ::-1---~----+-, --+-!l----+----1--'----~-- --1 ---- ,_________l ____ __j_ _ __,_l _ _LJ 
00~---_j , ____ [ ______ , ! ---1- --~--L---
: __ l-L--~-_1 ___ i__ --, _ ---1--------1--l------' 
: ___ L __ ~ ___ [ __ L' ___ _ 
' 
' 1 1 1 
f- ' ' ~--
• --·-- ------+---+-----
1 ' 
10 'º 'º 40 
L -- -
!10 60 10 ao 
i 




.. --- -- ~---------- _! _______ --------~ ---- --r.-;;;,- --
~-+--c!-1 __,_r:::::-----
-------· -·-------- ----- ----
100 "o ''º ''º "º 160 

















Pode-se notar, dos gráficos, que as diferenças -entre ·as 
curvas sao menores no começo (onde os estágios têm menor dura 
ção), aumentando à medida que o carregamento cresce. 
Vale ressaltar que a conceituação de capacidade de car 
ga expressa no item IV.1.1 foi formulada a partir de muitos fa 
tores, mas as observações citadas neste item auxiliaram em mui 
to a reflexão do tema. 
Como comentário adicional, vale dizer que nao acredita 
mos que as diferenças encontradas possam ser justificadas pela 
abordagem clássica, a partir de pressões efetivas e pressões ne~ 
tras, uma vez que o grau de saturação do solo em torno dos tubu 
lÕes não era elevado (cerca de 50%). De qualquer forma é um as 
sunto discutível, totalmente em aberto e que merece, sem dúvida, 
uma pesquisa profunda. 
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CAPÍTULO V 
COMPARAÇÃO DA APLICAÇÃO DOS DIVERSOS MÉTODOS 
DE CÂLCULO COM BASE NOS RESULTADOS DE PROVAS 
DE CARGA DE SAPATAS E TUBULÕES 
V.l - GENERALIDADES 
Neste capítulo sao feitas comparaçoes da aplicação dos 
diversos métodos de cálculo apresentados no capítulo II às sap~ 
tas e tubul6es ensaiados em solo residual. Os resultados das pr~ 
vas de carga, principalmente as cargas de ruptura obtidas nos 
testes, servem de base às comparaç6es efetuadas. 
O Método do Cone será analisado à parte, de vez que nao 
existem maneiras de se correlacionar o parámetro básico de entra 
da do método - o ángulo entre a geratriz do cone e a vertical 
com parámetros geotécnicos e geométricos de fundação, conforme co 
mentado no item II.2. 
O Método do Cilindro de Atrito também merecera tratamen 
to especial, em virtude das dúvidas quanto à maneira de se calcu 
lar a adesão ao longo da superfície de ruptura, admitida como sen 
do um cilindro ou um prisma, dependendo da forma da fundação, con 
forme comentado no item II.3. Se fosse o caso de solos argilosos 
saturados, caberia uma comparaçao entre a coesao e a adesão ob 
tida no ensaio, mas esta não é a situação dos testes efetuados. 
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V.2 PARÂMETROS E CONSIDERAÇÕES PARA CÁLCULO 
os parâmetros geotécnicos considerados para determina 
çao da capacidade de carga das fundações pelos diversos métodos 
de cálculo constam das figuras V.l e V.2, respectivamente, para 
tubulões e sapatas. 
TUBULÃO y(tf/m 3 ) c (tf/m 2 ) ~ ( o) 
Tl 1. 56 1. 50 29.5 
T3 1. 67 2.75 28.5 
T4 1. 51 3.25 25.5 
T5 1. 62 3.00 29.0 
T6 1.54 2.50 26.5 
Fig. V.l - Parâmetros geotécnicos considerados para cálculo 
no caso dos tubulões. 
SAPATA y (tf/m 3 ) * c y (tf/m') c (tf/m
2
) ~ ( o) 
Sl 1. 91 1. 53 2.90 25.9 
S2 1.87 1. 54 2.50 26.5 
S3 1. 89 1. 53 3.25 24.0 
S4 1.82 1.53 2.90 2 5. 5 
* y - peso específico aparente do solo compactado. 
c 
Fig. V.2 - Parâmetros geotécnicos considerados para cálculo 
no caso das sapatas. 
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Duas observações fazem-se necessárias, quanto a análise 
a ser procedida a seguir. 
A primeira, recordando que o tubuláo T-2 nao participará 
da análise dos resultados, por ter aderido a um bloco de rocha 
muito alterado - conforme comentado nos itens III.8.3 e IV.1.2 -, 
o que lhe conferiu um acréscimo de resistência extremamente gra~ 
de. 
A segunda observação diz respeito aos parâmetros geoté~ 
nicos em si. Os valores constantes das figuras V.l e V.2 foram 
obtidos a partir dos valores das tabelas das figuras III.18 e 
III.19. No caso dos tubulões, foi calculada uma média dos parâm~ 
tros geotécnicos representativos das duas profundidades, ao longo 
dos tubulões, em que foram retiradas amostras para ensaios de la 
boratõrio. No caso das sapatas, entretanto, os valores da figura 
III.19 referem-se a ensaios em amostras compactadas. SÓ foram 
considerados, assim, os valores de y, tendo-se procedido a uma 
média semelhante ao caso dos tubulões. Tais valores - simboliza 
dos como yc no quadro da figura V.2 -, são utilizados para o cál 
culo da parcela de peso acima da.sapata. Os parâmetros c, ~ e 
y correspondentes ao solo natural foram obtidos de médias efetua 
das a partir dos resultados relativos a fundações adjacentes. Is 
to porque a superficie de ruptura deve ter se desenvolvido em so 
lo natural, uma vez que esta superficie abre em direção ao nivel 
do terreno e, ainda, levando em conta que as escavaçoes efetuadas 
tinham paredes verticais e dimensões em planta praticamente as 
mesmas da base da sapata. Cabe ressaltar que tais parâmetros sao 
menores que os do solo compactado. 
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V.3 RESULTADOS DAS PREVISÕES DOS DIVERSOS MÉTODOS 
Os resultados das previsões de carga de ruptura efetua 
dos pelos diversos métodos constam das tabelas das figuras V.3 e 
V.4 e dos gráficos das figuras V.5 e V.6, respectivamente para 
sapatas e tubulões. Nas tabelas são apresentados também os valo 
res dos erros das previsões em relação às cargas de ruptura medi' 
das nos testes. 
Antes, entretanto, de se proceder à análise dos resulta 
dos obtidos - o que será feito no item V,4 seguinte - sao neces 
sários alguns comentários quanto aos modelos de cálculo considera 
dos para cada um dos métodos. 
V.3.1 - Método de Balla 
O método de Balla foi desenvolvido para sapatas circula 
res, a partir de observações do comportamento de modelos reduzi 
dos em areias. Como não existe nenhuma observação, no método 
quanto à determinação da capacidade de carga de fundações profu~ 
das, só foram calculadas as cargas de ruptura correspondentes as 
sapatas. 
Quanto ao tipo de material, embora as observações para 
o desenvolvimento da teoria tenham sido feitas em areias, o méto 
do prevê fórmulas para o cálculo de solos com coesao e atrito, o 
que possibilitou o seu emprego às sapatas ensaiadas em solo resi 
dual. 
CARGA OE CARGAS DE RUPTURA (tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (º/o) NA APLICAÇÃO DOS MÉTODOS DE 
SAPATA 
RUPTURA 
DA PROVA BALLA MEYERHOF E ADAMS UNIVERSIDADE DE DUKE UNIVERSIDA~ DE GRENOBLE 
(' f ) l 2 l 2 1 2 il :#, o ~=o 
Sl 130,0 
171 ,3 164, 1 203,4 165,0 171,0 140,5 146,7 130,4 
(+32%) (+26%) (+ 56 % ) (+27%) (+32%) (+8%) (+13%) (O%) 
S2 )24,0 
160,9 154,6 189,9 153,9 160, l 131, 8 138, 1 123, l 
(+30%) (+25%) (+53%) (+27%) (+29%) (+6 %) (+11 %) (-1 %1 
S3 58,5 
48,5 47,6 83, l 60,3 67,7 56,2 53,8 48,1 
(-17%) (-19 %) (+42 % ) (+ 3°/o) (+16 %) (- 4%) (- 8%) (-18%) 
. 93,7 91,4 130, 1 100,8 107,3 88,4 89,3 79,4 
S4 116,0 
(-19%) (-21 %) (+12 %1 (-13%1 (-7%) (-240/o) l-23 % ) (-32%) 
FIGURA 11:. 3 - CARGAS DE RUPTURA MEDIDAS E PREVISTAS PARA O CASO DE SAPATAS. 
CARGA DE • CARGAS DE RUPTURA.(tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (0/ol NA APLICAÇÃO DOS METOOOS DE 
~ RUPTURA TUBULAO 
DA PROVA BALLA MEYERHOF E ADAMS UNIVERSIDADE DE DUKE UNIVERSIDADE DE GRENOBLE 
( t f ) l 2 l ·2 l 2 À4'0 " = o 
217,5 
322,3 250,4 213 ,9 T1 - - - - -(+48%) (+15%1 (-2 % 1 
106,0 - 175,4 - - 149, l 107,6 T3 - -
(+ 65%) (+41 %) (+2%) 
151 ,o 63,3 - 123,8 86,3 T4 - - - -
(-58%) (-18%) (-43%) 
87, 7 124,5 85, 7 
T5 97,5 - - - - -(-10%) (+28%) (-12 %) 
3718 45,7 36,2 T6 45,5 - - - - -
(~ 17%) ( O%) (-20%1 
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/ 
Fig. V.6 - Gráfico cargas de ruptura prevista x medida. Caso de 
tubulões. 
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Quanto à forma da fundação, o método preve apenas o 
cálculo da capacidade de carga de ruptura de fundações circulares, 
não trazendo nada explicitamente com referência a fundações retan 
gulares e quadradas, em particular. De modo a superar essa limi 
tação, utilizou-se o procedimento sugerido no método da Universi 
dade de Grenoble, para placas em solos resistentes, qual seja o 
de calcular um raio equivalente da sapata, de tal forma que ha 
ja igualdade de perímetro em relação à sapata original. Uma ex 
plicação simples quanto a igualdade de perímetros e não de áreas, 
como se poderia pensar ser o caso, diz respeito a que o fenômeno 
de ruptura de fundações superficiais ocorre ao longo de uma deteE 
minada superfície; ao longo da área lateral dessa superfície 
relacionada diretamente com o perímetro e a profundidade da fun 
dação - é que se desenvolvem as tensões de cisalhamento. Assim, 
a equivalência de forma da fundação é feita em termos de perím~ 
troe não de área. 
Quanto aos cálculos em si, e importante que se diga que 
os ábacos constantes do trabalho de BALLA (1961) foram elaborados 
para uma faixa em que não se enquadravam os dados de entrada para 
as sapatas das provas de carga. Foi, portanto, necessário que 
se fizesse uma extrapolação; pela forma das curvas, no 
tal extrapolação não é plenamente confiável. Por esse 
entanto, 
motivo, 
os valores de cargas de ruptura previstos podem não ser muito cor 
retos. 
Ainda quanto aos cálculos efetuados, no item V.2 
tou-se que os valores de peso. específico considerados o 




(a) natural, na parcela correspondente a resistência ao cisalha 
mento do solo; 
(b) compactado, na parcela de peso acima da base da sapata. 
Entretanto, como no método de BALLA (1961) nao aparece, 
explicitamente, a parcela de peso acima da base da sapata - fican 
do esta englobada no peso total de solo dentro.da superfície de 
rupturà-,os cálculos foram feitos de duas maneiras: 
(1) considerando todo o peso de solo como sendo de material com 
pactado - coluna (1); 
(2) considerando apenas o peso de solo acima da base da sapata 
como de material compactado, e aquele além dos limites da 
projeção da sapata - mas.,ainda dentro da superfície de rupt!:'.. 
ra - corno de material natural - coluna (2); esta hipótese 
talvez represente melhor a maneira com que foram executadas 
as fundações. 
Em vista da observação anterior quanto à extrapolação de 
determinados parãrnetros, entretanto, a diferença obtida entre os 
cálculos realizados com as duas hipóteses deve ser olhada com cau 
tela. 
V.3.2 - Método de Meyerhof e Adams 
No que diz respeito às sapatas, a aplicação do método de 
MEYERHOF E ADAMS (1968) não conduziu a maiores problemas. O úni 
165 
co comentário digno de nota diz respeito a maneira de levar em 
conta a espessura das sapatas no cálculo da capacidade de carga. 
Diferentemente dos outros mitodos, a superfície de ruptura admiti 
da por MEYERHOF E ADAMS (1968) parte da aresta inferior, e nao 
superior, da base da sapata (ver figura II.8). Assim, para entra 
da nos ábacos de cálculo considerou-se a profundidade de assenta 
mento da sapata, e não esta profundidade descontada da espessura 
da sapata, como nos demais mitodos de cálculo. Os resultados são 
apresentados na coluna (1). Na coluna (2) sao apresentados os v~ 
lores das previsões calculadas de maneira distinta da sugerida 
na figura II.8 (do trabalho de MEYERHOF E ADAMS,~1968), ou seja, 
com a superfície de ruptura partindo da aresta superior da sap~ 
ta. Vale ressaltar, ainda, que nenhuma consideração explícita 
quanto à espessura da sapata i feita por MEYERHOF E ADAMS (1968). 
No que diz respeito aos tubulões, o cálculo foi feito 
admitindo-se o modelo de placas, à profundidade de ·assentamento 
dos tubulões e diâmetro igual à base alargada, quando esta 
tia; quando não, o próprio diâmetro dos tubulões. 
Poder-se-ia indagar o porque de tal procedimento, 
exis 
qua~ 
do pode-se constatar por exemplo, nos trabalhos relacionados 
à teoria da Universidade de Grenoble - que o fenõmeno de ruptura 
de placas profundas i qualitativamente diferente daquele de tubu 
lões sem base alargada, e mesmo do de tubulões com alargamento de 
base, em que a relação entre o raio do fuste e o raio da base in 
fluencia a carga de ruptura. 
Na realidade, tal procedimento só foi levado a efeito em 
face do mitodo de Meyerhof e Adams ser o único, alim do mitodo 
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da Universidade de Grenoble, que apresenta uma maneira de deter 
minar a capacidade de carga de fundações profundas. Além disso, 
os resultados a que se chegou servem para ressaltar que a comp~ 
raçao - feita nas teses da Universidade de Duke - entre a capac! 
dade de carga de estacas e placas assentes a mesma profundidade 
tem mais sentido naqueles casos em que as condições geotécnicas 
e geométricas das fundações conduzam a superfícies de ruptura se 
melhantes. 
Vale dizer, ainda,que, com as premissas de cálculo esta 
belecidas, apenas o tubulão T-3 foi enquadrado no caso de funda 
ções superficiais, os demais tubulões sendo enquadrados como fun 
dações profundas. 
V.3.3 - Método da Universidade de Duke 
As observações quanto ã aplicação do método da Universi 
dade de Duke são semelhantes àquelas efetuadas para o método de 
Balla, no item V.3.1 .. 
O método nao mostra como calcular a capacidade de carga 
de fundações profundas, embora os trabalhos façam. numerosas cog 
siderações, inclusive qualitativas, quanto às diferenças existen 
tes entre fundações rasas e profundas. Assim, só foram determina 
das as cargas de ruptura correspondentes ao caso de sapatas. 
Quanto ao tipo de material, as teses desenvolvidas en 
focaram areias (c=O), argilas bentoníticas e argilas siltosas, os 
dois últimos materiais com condições praticamente não drenadas 
167 
(~=O). Entretanto, a metodologia de cálculo, originada da teo 
ria de expansão de cavidades de Vesié, permite a aplicação para 
solos com coesao e atrito, o que possibilitou o seu emprego assa 
patas ensaiadas em solo residual. 
Quanto ã forma da fundação, o método prevê duas situa 
çoes: placas esféricas (caso de simetria axial) e placas longas 
retangulares (caso de estado plano de deformações). Como natural 
mente o caso de sapatas quadradas foge ao estado plano de deforma 
çoes, utilizou-se o mesmo artificio do raio equivalente descrito 
no item V.3.1 para o método de Balla. Neste caso, entretanto,suE 
giu uma dúvida quanto à forma de se processarem os cálculos. O 
método da Universidade de Duke é o único que fornece a carga de 
ruptura indiretamente, ou seja, através da determinação da pre~ 
são de ruptura. Uma vez. determinada esta pressão, veio o questi~ 
namento quanto à área a ser multiplicada pela pressão de ruptura, 
se a área correspondente à placa circular de mesmo perímetro ou 
a area real da placa quadrada, já que a igualdade de -perímetros 
conduz a diferenças de áreas. Com este questionamento, o cálculo 
foi feito das duas maneiras, sendo a coluna (1) correspondente a 
área da placa circular e a coluna (2) à placa quadrada. 
Ainda quanto aos cálculos efetuados, na fÕrmula para de 
terminação da pressão da ruptura o peso de terra interno a supeE 
ficie de ruptura aparece implicitamente. Assim, os cálculos fo 
ram feitos com o valor da massa específica natural, tendo-se a 
crescentado posteriormente o volume de terra acima da 
sapata multiplicado pela diferença entre as massas 





No que diz respeito à espessura da placa, nenhum comen 
tá rio e feito e, assim, considérou--se a ruptura iniciando-se na a 
resta superior da base da sapata. 
V.3.4 - Método da Universidade de Grenoble 
Não sao necessários muitos comentários quanto a aplic~ 
çao do método da Universidade de Grenoble tanto no caso de sap~ 
tas como no de tubulões, de vez que as fundações ensaiadas e os 
parãmetros geotécnicos do solo residual enquadram-se quase que 
perfeitamente nos modelos de cálculo previstos por aquela metodo 
logia. 
Uma observação digna de nota diz respeito à forma de 
considerar as bases alargadas dos tubulões para efeito de cálcu 
lo. Já havia sido comentado por BARATA, PACHECO, DANZIGER E PE 
REIRA PINTO (1979) que o método desenvolvido na Universidade de 
Grenoble apresenta um modelo de cálculo no qual o ãngulo ida g~ 
ratriz da base do tubulão (ver fig. V.7) não excede 30º. Entre 
tanto, o uso de ângulos excedendo 30? (por exemplo, um valor em 
torno de 60º) é frequente. De fato, aqueles autores confirmaram 
que a aplicação do modelo de cálculo proposto para o caso de âng~ 
los maiores que 30° conduz a resultados incoerentes, tornando - se 
necessária uma adaptação a outro modelo. Foi proposto por eles 
a utilização de uma base cilíndrica equivalente, cuja espessura 
seja .uma fração da altura da base do tubulão, ou seja, de 0,3 a 
0,5d (ver fig. V.7). A validade de tal proposição - que permite 
o enquadramento do tubulão no caso de sapata, ou sistema placa 
e fuste, circular - pode ser observada na tabela da figura V.8 
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onde se ve, para os tubulões T-1 e T-3, os valores de várias tenta 
















1 11111 t 
equivale E: 
Fig. V.7 - Bases equivalentes para efeito de cálculo, 
conforme proposição de BARATA, PACHECO, DANZI 
GERE PEREIRA PINTO (1979). 
Vale ressaltar que os valores constantes da tabela da 
figura V.4 foram obtidos em se considerando urna espessura da ba 
se equivalente de metade da altura da base, ou seja, de 50 centí 
metros. 
Quanto aos valores de À preconizados pelo método da U 
niversidade de Grenoble, julgou-se conveniente fazer duas análi 
ses: a primeira, com os próprios valores propostos pelo método, 
ou seja, À = -~/4 para sapatas,e À= - ~/8 para tubulões; a 
segunda, com valores de À= oo, conforme foi observado para oca 
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so dos tubulões. Maiores comentários a esse respeito sao 
zados no item V.4 a seguir. 
ESPESSURA TUSULÃO TI TUBULÃO T3 
CARGA OE ! CARGA DE 1 DA BASE 1 
EQUIVALENTE RUPTURA RUPTURA 
( tf) (tfl 
t = (1/S)d 263,S 113, 9 
t = (1/4)d 25 2, 3 11 O, 1 
t = (1/3)d 242,3 107,7 
t = (1/2)d 213, 9 102,S 
t = (2/3)d 209, O 9S,O 
t = ·(3/4)d 206,6 95, 7 
reali 
Fig. v.8 - Cargas de ruptura para diversos valores de espessura 
da base equivalente, segundo BARATA, PACHECO, DANZIGER 
E PEREIRA PINTO (1979). 
V.4 - ANÂLISE DOS DIVERSOS MÉTODOS COM BASE NOS RESULTADOS DAS 
PREVISÕES 
V.4.1 - Do Método do Cone 
A análise procedida é, basicamente, paramétrica, em de 
corrência da impossibilidade, comentada no item II.2, de determi 
nação prévia do ãngulo de abertura do cone, que permite o cálculo 
d~ carga de ruptura. 
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DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b) desenvolveram extensos 
estudos sobre o Método do Cone, com base nos resultados das pr~ 
vas de carga reportadas no presente trabalho. São apresentadas, 
aqui, as principais observações e conclusões obtidas por aqueles 
autores. 
Inicialmente, sao mostrados nos quadros da figura V.9 os 
valores de a determinados a partir dos resultados das provas de 
carga, para o caso de sapatas e tubulões. No caso de sapatas, fo 
ram feitos os cálculos admitindo-se o tronco de cone a partir da 
aresta inferior e superior da base da sapata (ver figura V.9). 
Do quadro correspondente ao caso de sapatas, pode-se 
constatar que os valores de a apresentaram diferenças considerá 
veis, na faixa de 100 a 20º, para as duas hipóteses referidas an 
teriormente. No que segue, serão considerados os valores de a to 
mados a partir da aresta inferior da base - sem maiores preocup~ 
ções de representatividade da realidade física do problema, já 
que esta praticamente não existe-, meramente porque os valores 
correspondentes a esta hipótese são mais próximos dos usuais. 
Comparando os valores obtidos para sapatas e tubulões, 
pode-se observar que a variação de a foi maior no caso das sap~ 
tas que no caso dos tubulões. 
Uma das conclusões mais interessantes que se pode apr~ 
ender destes resultados refere-se às limitações existentes quando 
se executam provas de carga com o objetivo principal de determi 
nação do valor de a. Como se pode observar, na análise efetuada 
COM BASE 
ALARGAOA 
























25, 97 º 37,02º 
39,08º 57, 96° 
41,75° 56, 24º 
Fig. V.9 - Valores de a obtidos pela aplicação do Método do Cone, 
segundo DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b). 
para sapatas, foi obtida uma variação bastante significativa ( ..• 
25,839 a 41,759), isto ocorrendo para um terreno relativamente ho 
mogeneo e para um mesmo tipo de fundação. Portanto, a extrapol~ 
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çao de valores de a pode estar sujeita a erros consideráveis 
quando se trabalha com fundações de dimensões diferentes. 
Quando nao se dispõe de provas de carga, o usuário do Mé 
todo do Cone tem de estimar o valor de a a ser utilizado. Essa 
estimativa é feita, em geral, dentro da faixa de 159 a 309. Por 
esse motivo, DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b) simularam os erros 
correspondentes às cargas de ruptura determinadas com o emprego 
de a variando dentro daquela faixa, de 59 em 59, para todas as 
fundações. Os resultados são apresentados nos quadros da figura 
V.10. 
Aqueles autores apresentaram os resultados constantes na 
figura V.10 em forma de gráfico, para cada valor de a, o que for 
nece uma melhor idéia das variações obtidas. 
Analisando-se o quadro da figura V.10, para tubulões 
observa-se que a tendência é de obtenção de resultados, para a 
faixa de valores pesquisada (159 a 309), superiores aos das pr~ 
vas, contra a segurança, portanto. O erro máximo cometido con 
tra a economia seria de 51% (para a= 159); contra a segurança , 
ter-se-ia um significativo erro (máximo) de 178% (para a= 309). 
No que diz respeito as sapatas, os erros seriam menores, 
variando desde 54% (contra a economia, com a= 159) até 13% (con 
tra a segurança, com a= 309). A tendência, entretanto, para a 
faixa de valores de a empregados na comparação apresentada, é de 
















a = 159 a = 209 a = 259 a = 309 1 p (tf) p (tf) Erro Pc(tf) Erro p (tf) Erro Pc(tf) Erro 
p 
r c c 
217,5 176,11 19% 
\ 
253,96 -17% 353,S2 -63% 482,20 -122% 
106,0 70,36 34 % 94, 31 11% 124,28 -17% 161,97 -53% 
151,0 76,17 50% 117,95 22% 173,48 -15% 246,56 -63% 
97,5 82,76 15% 128,87 -32% 190,14 -95% 270,78 -178% 
45,5 22,10 51% 30,95 32% 42,48 7% 57,43 -26% 
S A P A T A S 
a 159 a = 209 a = 259 a = 309 
(tf) p (tf) Erro p (tf) Erro p (tf) Erro p (tf) r c c c c 
130,0 91,93 29% 105,99 18% 122,37 6% 141,77 
124,0 90,68 27% 104,49 16% 120,58 3% 139,63 
58,5 30,17 48% 34,30 41% 39,11 33% 44,81 
116,0 53,13 54% 60,87 48% 69,89 40% 80,58 
"ERRO"= 
p - p 
r c ( % ) 
Pr 







Pc - Carga de ruptura calculada pelo método do tronco de 
cone. 
Fig. V.10 - Carga de ruptura para diversos valores de a, mediante 
a aplicação do Método do Cone às fundações ensaiadas, 
segundo DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979b). 
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Por outro lado, parece evidente que, para uma· ·dada fun 
dação, a variação do tipo de terreno pode implicar em 
de a ainda· mais sensíveis. 
variações 
É, portanto, o ângulo a um parâmetro empírico, que pode 
variar, aleatoriamente, segundo os seguintes fatores: 
(a) Características do terreno - uma mesma fundação, ensaiada em 
diversos tipos de terreno, fornecerá diversos valores de a; 
(b) Tipo de fundação - para um mesmo terreno, o ângulo a corres 
pondente a uma sapata apresentará um valor diferente em re 
lação a um tubulão, a uma estaca ou a qualquer outro tipo 
de fundação; 
(c) Dimensões da base da fundação - variando-se as dimensões da 
base de uma fundação, mantida constante a sua profundidade, 
obter-se-ão diversos valores de a ; 
(d) Profundidade da fundação - uma mesma fundação, executada num 
mesmo tipo de terreno, porém a diferentes profundidades, for 
necerã diferentes valores de a 
E essas conclusões sao mais ou menos óbvias-, de vez que 
o ângulo a engloba uma série de fatores que influenciam .a capac! 
dade de carga da fundação ou, em outras palavras, é uma função de 
diversas variáveis. 
No que diz respeito ã noçao de profundidade crítica, que 
o método também nao aborda, a observação da figura V.11 permite 
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uma consideração interessante. Na figura, estão representadas 
algumas ftmdaçces que, pelo Método do Cone, têm capacidades de carga. cres 
centes (1<2<3<4). Naturalmente, tal nao e verdade e as fundações mais 
profundas já estariam abaixo da profundidade critica e teriam me 
rores capacidades de carga. Aliás, por absurdo, pela hipótese for 
mulada pelo Método do Cone, até uma fundação puntual, represent~ 
da pelo vértice do cone, teria capacidade de carga maior que as 
demais fundações. 
© 
Fig. V.11 - Fundações com capacidades de carga crescentes pelo 
Método do Cone. 
Pelo mostrado acima, acredita-se que as limitações do Mé 
todo do Cone tenham sido suficientemente analisadas. 
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V.4.2 - Do Método do Cilindro de Atrito 
A abordagem do Método do Cilindro de Atrito terá a mes 
ma diretriz da anterior, ou seja, sera procedida a partir dos 
resultados de carga de ruptura obtidos nos testes. Os valores 
de adesão para as diversas fundações constam das tabelas da fig~ 
ra V.12 .. 
Semelhantemente ao Método do Cone, foram obtidos os va 
lores de adesão s (tf/m 2 ), para as sapatas, considerando a area 
lateral tanto limitada pela aresta superior como pela inferior da 
base. 
Os resultados mostraram que, no caso de tubulões, as di 
ferenças não foram muito significativas - exceção feita ao tubu 
lão T-4 -, variando s de 3,04 a 4,84 tf/m 2 • 
No caso das sapatas, tal nao ocorreu. As diferenças en 
tre o maior e o menor valor de adesão foram relativamente eleva 
das, tanto numa como noutra hipótese assumida para a consideração 
da área lateral. Em ambos os casos, o maior valor de s foi da or 
dem de 1,8 vezes o menor. 
As limitações do método, que decorrem da dificuldade de 
previsão do valor dessem considerações teóricas de· 
de empuxo, são Óbvias. 
diagramas 
Finalizando, vale ressaltar que, em algumas situações, o 
modelo idealizado pelo Método do Cilindro de Atrito representa 
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razoavelmente, a realidade física do problema. São estes os ca 
sos de tubulões sem alargamento de base e estacas, de profundida-


































1, 96 2,50 
1 , B 1 2, 31 
2,37 3 , 51 
3,23 4,37 
Fig. V.12 - Valores de adesão obtidos pela aplícação do Método do 
Cilindro de Atrito. 
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V.4.3 - Dos Demais Métodos 
Em face do pequeno numero de testes realizados, nao se 
julgou necessário que se fizessem estudos estatísticos aprofund~ 
dos com os resultados encontrados. Assim, a análise a ser proc~ 
dida será baseada, única e exclusivamente, nos próprios resulta 
dos e nos cálculos de erros em relação à carga de ruptura das pr~ 
vas, valores estes que constam das tabelas das figuras V.3 e V.4 
e dos gráficos das figuras V.5 e V.6. 
Daquelas figuras, pode-se constatar que: 
(a) Para as sapatas 
Basicamente, todos os métodos,excetuando-se o de Meye~ 
hof e Adams original (1), forneceram resultados razoáveis - even 
tualmente muito bons - em termos de engenharia, com erros de até 
cerca de 30%. 
Procedendo-se a uma análise individual dos métodos de 
cálculo, observa-se que: 
( 1) Método de Balla : 
As previsões correspondentes à hipótese (2) do método de 
Balla forneceram melhores resultados que as correspondentes à hi 
pótese (1), traduzindo em numeros uma melhor representatividade 
da realidade da hipótese (2) em. relação à (1). Assim, é sugerido 
empregar-se aquela hipótese (2) em situações semelhantes. Uma 
conclusão importante a respeito do método de Balla refere-se a 
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sua utilização no tipo de solo testado, de gênese nao sedimentar 
e, ainda, com coesao e atrito. Embora a teoria tenha se desenvol 
vido a partir de ensaios em areias, forneceu bons resultados qua~ 
do aplicada às sapatas das provas de carga. 
(2) Método_de_Meyerhof_e_Adams: 
os resultados da aplicação do método de Meyerhof é Adams, 
original (1) mostraram uma tendência marcante de resultados con 
trãrios à segurança, com previsões superiores aos valores de 
carga de ruptura de 12, 42, 53 e 56%, para as quatro sapatas tes 
tadas. Tais resultados poderiam, em princípio, ser atribuídos a 
premissa de cálculo do método, que consiste em admitir que a su 
perfície de ruptura parte da aresta inferior e não da superior da 
base da sapata (a profundidade é referenciada a este ponto), como 
nos métodos de Balla e da Universidade de Grenoble (o da Universi 
dade de Duke não tece comentários a respeito). Vale ressaltar que 
a espessura da base da sapata é relativamente grande(65cm) em to 
das as sapatas. De fato, a falta de representatividade do modelo 
de cálculo em relação à realidade é confirmada quando se observa 
os resultados da coluna (2), correspondentes ao caso da superfi 
cie de ruptura partindo da aresta superior da sapata. Embora ain 
da haja uma tendência ligeiramente contrária à segurança, a me 
lhoria em relação aos resultados da coluna (1) é substancial. 
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(3) Método da Universidade de Duke: 
Enquanto no método de Balla as cargas de ruptura obtidas 
com as duas hipóteses de cálculo nao diferiram muito entre si, no 
método da Universidade de Duke a aplicação segundo as duas hipót~ 
ses conduziu a resultados razoavelmente distintos. 
Correspondentemente à hipótese (1), embora os resultados 
tenham sido plenamente aceitáveis.em termos de engenharia com 
erros de -7, 16, 29 e 32% -, evidenciou-se uma tendência ligeir~ 
mente contrária à segurança. Já no caso da hipótese (2), as pr~ 
visões melhoraram significativamente, com erros de -24, -4, 6 e 
8%. 
Dessa forma, ficou mostrado, através destes casos, que 
o método da Universidade de Duke pode propiciar boas previsões da 
capacidade de carga de sapatas em solos com coesão e atrito. No 
caso de sapatas quadradas e a partir destas experiências, sugere-
se o procedimento correspondente a (2), ou seja, determinar-se o 
raio equivalente da sapata circular de igual perímetro, utilizar 
este raio para calcular a pressão de ruptura.e, posteriormente 
para a obtenção da carga de ruptura, multiplicar pela área real 
da sapata quadrada. Quanto à consideração da superfície de rupt~ 
ra iniciar-se a partir da aresta superior da base, os 
mostraram ser esta a hipótese correta, também neste caso. 
(4) Método da Universidade de Grenoble: 




feitas duas hipóteses de cálculo, correspondentemente a valores 
do ângulo À , da geratriz da superf icie de ruptura com a vertical, 
serem considerados como À= - ~/4 (conforme prevê a teoria ser a 
superficie de ruptura em tron= de pirâmide, nesse caso) ou como 
À = O (admitindo que a superficie de ruptura seja prismática). 
Ambas as hipóteses forneceram bons resultados em termos 
de engenharia. A primeira apresentou erros de -23, -8, 11 e 13%, 
enquanto que a segunda de -32, -18, -1 e 0%. Entretanto, os re 
sultados mostraram que a distribuição dos erros é melhor na hip~ 
tese de À ! O, enquanto que para À = O a. tendência é ligeirame.!:: 
te conservativa. Tal conclusão decorre de que, realmente, no ca 
so de fundações superficiais (pequena profundidade relativa), a 
ruptura se dá ao longo de uma superficie que abre na direção do 
nivel do terreno, e não ao longo de um prisma. 
(b) Para os tubulões 
No caso dos tubulões, a análise dos resultados torna-se 
mais simplificada, em virtude de só se terem podido empregar dois 
métodos de cálculo: o de Meyerhof e Adams e o da Universidade de 
Grenoble, analisados isoladamente a seguir. 
(1) Método_de_Meyerhof_e_Adams: 
Confirmando a expectativa de que o modelo de placas de 
Meyerhof e Adams não se adaptaria ao caso de tubulões, as prev! 
sões constantes da coluna (2) na figura V.4 mostraram-se muito 
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contrárias à segurança para os tubulões com base alargada, com 
erros de 48 e 65%, e conservativas para os tubulões sem alarg~ 
mento de base, com erros de -10, -17 e -58%. Quaisquer 
vas para explicar os erros encontrados tornar-se-iam, a 




tivamente distinto daquele de tubulões, com ou sem alargamento de 
base. A principal conclusão a esse respeito é, aliás, a inadequ~ 
ção do modelo de cálculo de placas para o caso de tubulões. 
(2) Método da Universidade de Grenoble: 
Quanto ao método da Universidade de Grenoble, foram fei 
tas duas hipõteses de cálculo, também no caso de tubulões, corre~ 
pondendo aos casos de À = -cp/8 (conforme preve a teoria ser a su 
perfície de ruptura um tronco de cone, nesse caso) ou À= O (ad 
mitindo que a superfície de ruptura seja cilíndrica). Pode ser 
observado que, embora bons resultados tenham sido obtidos com 
À t O, os resultados com À= O foram melhores (excluindo-se o 
tubulão T-4 da análise), diferentemente do que ocorreu no caso de 
sapatas. 
Vale ressaltar, ainda, ,que a idéia de se considerar ova 
lorde À= O surgiu da observação da superfície de ruptura de al 
guns tubulões, conforme descrito no item III.8.3. 
Naqueles tubulões observou-se, de maneira geral, uma úni 
ca superfície de ruptura tanto para o tubuláo T-4 (sem base alar 
gada), como para os demais tubulões (com alargamento de base). E~ 
sas verificações indicaram um tipo de ruptura com ·contribuições 
separadas de fuste e base, caracterizando um tipo de ruptura pr~ 
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funda, segundo a teoria da Universidade de Grenoble. 
De acordo com a teoria, a superfície de ruptura deveria 
se originar na base e se desenvolver completamente em solo. En 
tretanto, conforme verificado nas escavações, a superfície de ruE 
tura separou-se do fuste a urna pequena profundidade, conforme mos 
trado no item III.8.3 e na figura V.13. 
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Aspectos gerais da superfície de ruptura observada 
para os tubulões. 
A principal conclusão que se obteve, com as observações 
e cálculos efetuados, tanto para sapatas corno para tubulões, e 
que a consideração de À = O no cálculo da capacidade de carga de 
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ve representar tanto mais a realidade quanto maior for a 
didade relativa da fundação. 
profu!!_ 
Fazendo agora um apanhado geral dos resultados das previ 
soes dos diversos métodos de cálculo, pode-se concluir que: 
19 Com as adaptações e modificações. feitas no caso de sap~ 
tas, para a aplicação dos diversos métodos de cálculo, os 
resultados de todas as teorias foram bastante aceitáveis, 
eventualmente excelentes. Sugere-se que quem as va utili 
zar o faça, naturalmente, com aquelas adaptações e modifi 
caçoes. Vale ressaltar que a aplicação da teoria da Uni 
versidade de Grenoble que forneceu melhores resultados 
correspondeu ao processo original, sem nenhuma adaptação. 
29 Ainda no caso de sapatas, comparando os melhores resulta 
dos com as adaptações e modificações feitas -de cada um 
dos métodos, as previsões mais prõximas dos valores medi 
dos foram obtidas com a aplicação dos métodos das Univer 
sidades de Duke e Grenoble (praticamente as mesmas), se 
guidas de Balla e Meyerhof e Adams, este último com uma 
tendéncia algo contrária à segurança. 
39 Em decorréncia das hipóteses correspondentes às observações 
anteriores, pode-se concluir que, no caso de fundações em sa 
patas em solos resistentes, a superfície de ruptura única· acrni 
panha a parede da base até a aresta superior, abrindo daí na di 
reçao da superfície do terreno. 
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49 O modelo de placas profundas do método de Meyerhof e Adams 
nao se aplica ao caso de tubulões com ou sem alargamentode 
base. Assim, o único método que possui estes modelos, e 
fornece bons resultados, é o da Universidade de Grenoble. 
Uma única adaptação é sugerida quanto à sua aplicação,qual 
seja a de fazer 
o* 
À= Q, na parcela do fuste, que correspon-
de a admitir que a ruptura se dá ao longo da superfície 
lateral d;:, tubuião. Esta asserção será tanto mais verda 
deira quanto maior for a profundidade relativa do tubulão. 
*NOTA: Os valores dos coeficientes M, M~ + M e M para o 
c "' Y q 
valor de À= 09 são apresentados no anexo 8. 
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CAPÍTULO VI 
COMENTÃRIOS SOBRE OS DESLOCAMENTOS 
DE FUNDAÇÕES SUJEITAS A ESFORÇOS DE TRAÇÃO 
Embora nao faça parte do tema principal deste trabalho, 
este capitulo é dedicado a discutir aspectos dos 
de fundações submetidas a esforços de tração. 
deslocamentos 
No capitulo IV comentava-se quanto à surpresa, dos que 
acompanhavam as provas de sapatas e tubulões em solo residual, 
quanto aos valores de deslocamentos muito pequenos medidós em to 
dos os testes, em situações próximas, ou mesmo muito próximas, 
da ruptura da fundação. De fato,do quadro da figura IV.2 cons 
tata-se que os deslocamentos para 90% da carga de ruptura das 
fundações foram de 1,6 a 5,2mm, no caso de tubulões sem alarg~ 
menta de base, e 9,0 a 13,0mm, para os tubulÕes com base alarg~ 
da; no caso das sapatas, os deslocamentos foram de 2,3 a 12,2mm. 
Para 67% da carga de ruptura, os deslocamentos máximos foram de 
5,3 e 5,4mm, para os tubulÕes T-1 e T-2, sendo nos demais casos 
inferiores a 4,6mm e, em três casos (T-5, T-6, S-3) inferiores a 
1mm. Para 50% da carga de ruptura, as mesmas fundações apreseg 
taram deslocamentos de menos que 3mm enquanto que T-5, T-6 e S-3 
deslocaram-se menos que 0,5mm. Finalmente, para 33% da carga de 
ruptura os deslocamentos estiveram sempre abaixo (ou muito 





Mas os reduzidos valores de deslocamentos medidos nos 
testes não se constituíram em surpresa apenas para quem os acom 
panhava. De fato, TOMLINSON (1979), em resposta ao envio do pr~ 
meiro trabalho publicado sobre os resultados das provas (BARATA, 
PACHECO E DANZIGER, 1978), comentava, entre outras questões, que 
"I was interested to see the very small 
movements which were required to develop 
maximum resistance. This was in cxmtrast 
with some uplift tests I made on steel 
H-piles driven into a weathered slaty 
mudstone. The attached figure taken 
from the paper* shows that resistance 
was still increasing at un upward move 
ment of 90 to 100 mm". 
A figura a que se refere TOMLINSON (1979) e apresentada 
a seguir. 
As provas de carga citadas por TOMLINSON (1979), em es 
tacas metálicas com 313mm x 313mm e seção H, tinham a finalidade 
de determinação do atrito lateral que seria empregado na análise 
de provas de carga - -a compressao. As provas de carga indicadas 
na figura VI.l correspondem a estacas cravadas imediatamente aci 
ma do nível superior do siltito, 1,25m e 2,20m abaixo 
vel. A figura VI.2 mostra a descrição das camadas 
pelas estacas e os diagramas de cravação. 




do comportamento destas estacas em relação ao verificado para as 
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Fig. VI.l - Resultados de provas de carga à tração em estacas me 
tálicas com 313mm x 313mm e seçao H, segundo GEORGE, 
SHERREL E TOMLINSON (1976). 
sapatas e tubulÕes testados em solo residual. Não so os desloca 
mentos para as estacas foram maiores - em termos genéricos-, co 
mo a ruptura no caso das estacas não aconteceu, a resistência cres 
cendo mesmo para deslocamentos muito elevados, diferentemente do 
caso de sapatas e tubulÕes, onde a ruptura efetivamente 
(ver também item IV.l). 
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Fig. VI,-2 - Registros de cravaçao de estacas para provas de car 
ga à tração, segundo GEORGE, SHERREL E TOMLINSON 
(1976). 
Deixando de lado as diferenças de critérios de realiza 
çao das provas, porventura existentes, quanto à velocidade de a 
plicação dos carregamentos, estabilização dos deslocamentos, etc., 
fatores que sem sombra de dúvida exercem grande influência 
resposta da fundação aos carregamentos aplicados, parece 
na 
claro 
que o comportamento das estacas foi não só quantitativamente mas 
qualitativamente distinto das sapatas e tubulões. O que, na reali 
dade, é possível de acontecer, considerando que fenómenos 
lhantes ocorrem também no caso de fundações comprimidas, 





tos por TERZAGHI (1943) e de ruptura generalizada, localizada e 
por puncionamento descritos por VESIC (1975). Vale ressaltar 
que nao se está procurando estabelecer paralelos quanto ao compoE 
tamento de uma fundação comprimida e tracionada, pois tais fenôme 
nos sao fundamentalmente distintos, mas apenas mostrar a poss! 
bilidade de que curvas carga x deslocamento - que traduzem o com 
portamento da fundação - de fundações tracionadas podem. também, 
dependendo das condições geotécnicas e estruturais da fundação, a 
presentar-se segundo padrões distintos. 
A que atribuir o comportamento das estacas abordado por 
GEORGE, SHERREL E TOMLINSON (1976), se à inexistência de uma su 
perficie de ruptura bem definida, às caracteristicas de deformabi-
lidade dos solos atravessados pelas estacas e do próprio siltito, 
etc., é assunto que naturalmente precisa ser muito estudado e 
amadurecido. 
Em outras palavras, a possibilidade de previsão do p~ 
drão de comportamento de uma dada fundação tracionada, num deter 
minado tipo de terreno - uma vez já ter sido constatada a possib! 
!idade de mais de um padrão - é assunto que merece uma pesquisa a 
profundada. f claro, ainda, que, em determinadas condições, mui 
to particulares, poder-se-á prever, com base nas experiências já 
realizadas, um determinado padrão de comportamento da fundação 
mas ainda se conhece muito pouco a esse respeito. 
Ainda com relação ao caso de estacas, a figura VI.3 a 
seguir ilustra o caso de uma prova de carga à tração em estaca in 
clinada, reportada por RAMOS (1978). Na figura são ainda apreseg 
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tadas as características da estaca, da montagem da prova e a son 
dagem à percussão mais próxima à estaca. 
SONDAGEM Slll - 2" ... ,.,...,_,_ .. .,.. .. ~·1· ...,.., •. ,,.,.o.,..,nca ,_ .,,,.,!!....-
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GRÁFICO CARGA I DESLOCAMENTO 
ESQUEMA DE MONTMEM 
DA PROi/A 
PORTO DE CABEDELO e PAuou, 
NOVA CORTINA 
PROVA DE CARGA DE TRAÇÃO 
ESTACA o.40 • o.40 • 20 • 
Fig . VI.3 - Dados de prova de carga à tração realizada em 
ca pré-moldada pretendida, segundo RAMOS (1978). 
esta 
Do gráfico da prova, pode-se notar que os deslocamentos 
foram pequenos: menos de 11mm para 160tf, a carga máxima aproxi 
mada da prova, e cerca de 2mm para 80tf, a carga prevista de tra 
balho da estaca. Infelizmente, a prova de carga não pôde ser con 
duzida até a ruptura do terreno, face à limitação estrutural da 
estaca, que começou a apresentar fissuras de tração. Entretanto, 
os pequenos deslocamentos mostrados pela estaca, a forma do gráfi 
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co carga x deslocamento e as características das camadas de solo 
atravessadas pela estaca talvez possam sugerir que a ruptura efeti 
vamente ocorreria, e bruscamente, na hipótese de possibilidade de 
continuação da prova. 
A figura VI.4 mostra os resultados de uma prova de carga 
horizontal num cavalete - portanto tração em uma estaca e compre~ 
sao em outra - reportada também por RAMOS (1978). Na figura sao 
também apresentadas as características das estacas, da 
da prova e a sondagem à percussão mais próxima. 
montagem 
SONDAGEM S Ili' - 2" 
~·---..--J 
GRÁFICO CARGA • DESLOCAMENTO ESQUEMA OE MONTAGEM DA PflOIIA 
DADOS IAI COS ~-- ........................ ~.,,.,, 
cc ... ,, .. -1. 1 ............. ~-· ... . o-.,.,...,. .....- •t ID• ........ ,, 
e-......•• ... __..-.- ..... ,,, •• 
....... - ,..,_ •. I N • "t~an 1 
PORTO DE CABEDELO e ~au,u, 
º'""'oa..i,o.;.;to;;.....1>0-..,~""---+-'°-+70-.-,0 - NOVA CORTINA 
...... ., PROVA DE CAR8A DE TRACÂO 
ESTACA 0.40 1 0,401 zÕ a 
Fig . VI.4 - Dados de prova de carga horizontal em cavalete com 
posto por duas estacas pré-moldadas, segundo RAMOS 
(1978). 
194 
Na figura, sao mostrados dois gráficos, correspondentes 
à dois ensaios. Embora o comportamento do cavalete reflita os 
comportamentos das duas estacas, os pequenos deslocamentos do 
conjunto vêm mostrar pequenos de.slocarnentos da estaca tracionada. 
Infeliz.mente, tarnbêrn neste caso a ruptura não pôde.·- ser atingi_ 
da, por problemas de desalinhamentos do sistema de aplicação de 
cargas. Para esta situação, inclusiv~ é mais difícil tecer·con-
siderações quanto à ruptura, que ocorreria para o conjunto, o 
que torna a situação bem mais complexa que no caso da estaca tra 
cionada isolada. 
Ainda quanto ao comportamento de estacas tracionadas, a 
figura VI.5 a seguir mostra as características do subsolo onde 
foi realizada urna prova de carga em estaca metálica reportada por 
NAPOLES NETO (1958), no que se constituiu o primeiro trabalho 
publicado em Congressos Brasileiros de Mecânica dos Solos e Eng~· 
nharia de Fundações tratando de fundações à tração. 
O gráfico da prova é mostrado na figura VI.6, onde se 
pode notar que os deslocamentos não foram elevados, em se consi 
derando o grande comprimento da estaca. Para 50% da carga de ruE 
tura, 59tf, o deslocamento havido foi de cerca de 14mm e, em se 
descontando os 5mm correspondentes ao deslocamento residual do 
primeiro ciclo de carregamento, chega-se a 9mm, o que e um des 
locarnento relativamente pequeno. 
Além disso, o deslocamento inicial correspondente ao 
estágio em que se deu a ruptura era de apenas 31mm, sem descon 
tar os 5mm mencionados anteriormente, valor também razoavelmente 
pequeno. 
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Figura VI.5 - Características do subsolo correspondente à reali 
zaçao de prova de carga à tração em estaca metálica 
duplo T de 25cm (10"), segundo NAPOLES NETO (1958) • 
Figura VI. 6 -
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Gráfico carga x deslocamento de prova de carga 
tração em estaca metálica duplo T de 25cm ( 10") , 
segundo NAPOLES NETO (1958). 
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E, nesta prova, nao só a ruptura foi efetivamente atin 
gida, como não foi possivel manter-se a carga de ruptura, de 
118tf. Ainda assim a prova prosseguiu até deslocamentos de cer 
ca de 90 milimetros, conforme indicado no gráfico da prova, que 
foram atingidos após cerca de 1 hora. A prova ainda prosseguiu 
por cerca de 40 horas, tendo a estaca se deslocado um total de 
572,76 milimetros, valor bastante elevado. 
Mas o mais importante, no caso, é o padrão de comport~ 
menta da fundação, que consistiu em deslocamentos relativamente 
pequenos antecedendo uma ruptura bem caracterizada da fundação. 
Vale ressaltar, nesse ponto, que todas as provas de 
carga mostradas até aqui seguiram o critério de execução de 
provas à compressão, descrito na NB-20/69 (atual NBR-6121/80) ,os 
carregamentos tendo sido aplicados, portanto,em estágios, e ha 
vendo estabilização dos deslocamentos, exceção feita naturalmen 
te às provas descritas por GEORGE, SHERREL E TOMLINSON (1976) ,s~ 
bre as quais não se pôde saber os critérios de execução das pr~ 
vas. 
Com a finalidade de exemplificar, agora, a influência 
das caracteristicas da fundação - além das do solo - no seu com 
portamento, são mostrados alguns resultados de provas de carga 
realizadas em dois programas de testes, que tinham a finalidade 
de verificar o comportamento de fundações de estais de torres de 
linhas de transmissão. Pela geometria da torre, a 




enquadram perfeitamente no tema do presente trabalho. Entretan 
to, uma vez que só se pretende realizar umas poucas comparaçoes 
qualitativas, os testes servem para ilustrá-las. 
O primeiro programa de testes, bastante amplo, foi re 
portado por GIULIANI, CASTANEDA E CONT1N (1982), sendo referen 
te a testes em fundações de concreto, de três tipos: vigas (ou 
placas) pré-moldadas, blocos prismáticos horizontais e cilindros 
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Fig. VI.7 - Tipos de ancoragens ensaiadas, reportadas por GIU 
LIANI, CASTANÊDA E CONT1N (1982). 
as fundações concretadas in situ tiveram deslocamentos de LU 
a 40mm, enquanto que as placas pré-moldadas alcançaram desloca 
mentas de até 150mm, para cargas,nos três tipos de fundações 
entre 20 e 60 tf. 
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Os testes foram realizados em três locais, cujas carac 
teristicas geotécnicas constam da figura VI.8. 
As cargas dos testes foram aplicadas em incrementes de 
3tf, mantendo-se cada uma até a estabilização dos deslocamentos. 
Segundo os autores, todos os testes foram levados até a ruptura. 
Os resultados das provas, no local A, sao apresentados 
na figura VI.9. 
Dos gráficos da figura VI.9 pode-se notar uma diferen 
ça nitida de padrões de comportamento entre as fundações. A 
placa pré-moldada não apresentou uma mudança brusca no seu com 
portamente, ao longo da prova,ocorrendo deslocamentos elevados , 
mas sempre com correspondentes acréscimos de carga da fundação 
Já os outros dois tipos de fundação mostraram um comportamento i 
nicial com deslocamentos menores e grandes acréscimos de carga, 
antecedendo grandes deslocamentos com acréscimos de carga redu 
zidos ou inexistentes. Nos dois outros locais de testes estas 
observações são igualmente válidas, conforme pode ser visto na 
figura VI.10. 
Vale dizer ainda que, comparativamente às provas de 
carga reportadas anteriormente, os valores de deslocamentos fo 
ram proporcionalmente maiores, em termos genéricos, e 
considerando as cargas aplicadas. Antes de atingir a ruptura, 
as fundações concretadas in situ tiveram deslocamentos de 10 
a 40mm, enquanto que as placas pré-moldadas alcançaram desloca 
mentos de até 150mm, para cargas,nos três tipos de fundações 
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Figura VI.10 - Resultados de provas de carga em ancoragens, nos 
locais B e C, reportados por GIULIANI, CASTANEDA 
E CONT'.ÍN (1982). 
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A conclusão a que se pode chegar, com base nos resulta 
dos dos testes, diz respeito à grande influência que exerce tarn 
bérn o tipo de fundação - além de outros fatores já comentados 
nao sono comportamento, mas no padrão de comportamento 
dação. 
da fun 
Vale enfatizar ainda que GIULIANI, CASTANEDA E CONTÍN, 
(1982) disseram explicitamente que todas as provas de carga fo 
rarn conduzidas até a ruptura. Entretanto, os gráficos carga x 
deslocamento mostram resistências crescentes - embora às 
o crescimento seja muito pequeno - na fase que poderia 
vezes 
ser de 
finida corno já na ruptura da fundação. Em condição semelhante , 
TOMLINSON (1929) não considerou que as provas de carga haviam a 
tingido a ruptura. t, portanto, também um problema de conceitua 
ção o estabelecimento da ruptura da fundação. 
O segundo programa de testes foi realizado em fundações 
metálicas (grelhas), cujo esquema é mostrado na figura VI.11 
tendo sido reportado por MEDEIROS, DANZIGER E PEREIRA PINTO .... 
(1983). 
Os testes foram realizados em diversas condições de so 
los, embora sempre acima do lençol freático. A característica 
principal dos testes, naturalmente em decorrência do tipo de 
fundação empregado, consistiu na obtenção de deslocamentos ra 
zoavelrnente elevados - à semelhança do programa de testes cita 
do anteriormente - em se considerando os carregamentos, não mui 
to grandes, aplicados às fundações. A figura VI.12 mostra os 
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tidos para várias percentagens da carga de projeto (trabalho) 
nos diversos tipos de solo. Os histogramas serviram basicamente 
apenas como controle de qualidade da escolha do tipo de 
em função do solo, fornecendo tão somente a ordem de 
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Infelizmente, em função da limitação do sistema de rea 
çao e, principalmente, estrutural, das peças metálicas que com -
poema grelha, nenhum teste pôde ser conduzido até a ruptura 
do solo de fundação. A tendência observada nas curvas carga x 
deslocamento não pôde ser muito bem definida, em função da car 
ga máxima de ensaio se situar, na maioria dos casos, razoavel 
mente aquém da carga de ruptura prevista para as fundações. 
Concluindo, vale dizer que nestas provas de carga os e~ 
tágios de carregamento tinham duração de 1 a 5 minutos, depende~ 
do do estágio, a passagem de um estágio para outro tendo sido 
feita sem a obrigatoriedade de estabilização dos deslocamentos. 
As principais conclusões dos resultados das provas de 
carga mostradas ao longo deste capitulo podem ser assim resumi 
das: 
(1~) Os deslocamentos apresentados por uma dada fundação depe~ 
dem das características de resistência e deformabilidade 
(2~) 
dos solos atravessados pelas fundações, mas também das 
características estruturais da fundação e, ainda, do ti 
pode carregamento aplicado. 
Semelhantemente ao caso de fundações comprimidas, as fun 
dações tracionadas podem também apresentar-se segundo mais 
de um padrão de comportamento, traduzido pelo aspecto da 
curva carga x deslocamento, o que dependerá dos mesmos fa 
tores descritos na 1~ conclusão. 
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Em determinadas circunstâncias, em função das experiê~ 
cias já realizadas, pode-se presumir acerca da ordem de grand~ 
za dos deslocamentos de uma dada fundação, num determinado terre 
no, assim como se sua ruptura será ou não bem caracterizada. En 
tretanto, o assunto ainda é muito pouco estudado. 
Quanto à previsão dos deslocamentos em si, 
te nada existe sobre o tema. 
praticame~ 
As considerações acima mostram um amplo caminho a ser 
percorrido na pesquisa de fundações tracionadas. 
NOTA Um dos primeiros trabalhos brasileiros que trata de tração 
em fundações é o de autoria de VELLOSO (1959), em que o au 
tor aborda a questão de tração em estacas tipo Franki, fa 
zendo comentários inclusive sobre algumas provas de 




CONSIDERAÇÕES ADICIONAIS E CONCLUSÕES 
VII.l - CONSIDERAÇÕES ADICIONAIS 
1~) Foi mostrado, no item II.7, o processo, desenvolv~ 
do na Universidade de Grenoble, para o cálculo da capacidade de 
carga de estacas, ou tubulões, à tração, em solos homogêneos 
Foi comentado, também, que o cálculo no caso de meios estratifi 
cados é feito considerando-se a resistência de cada camada isola 
damente, sob o efeito de sobrecarga das camadas adjacentes. 
No aspecto teórico, a principal sugestão que se faz e 
a consideração de À=Ü, ao invés de À=-~/8, conforme sugerido 
por MARTIN (1966), em função das observações feitas nos tubulões 
ensaiados em solo residual. Essa sugestão, que deverá traduzir 
tanto mais a realidade quanto maior for a profundidade relativa 
da fundação, traz também como consequência uma simplificação nos 
cálculos da capacidade de carga. 
Quanto ao aspecto prático, geralmente as estacas atra 
vessam um número elevado de camadas de solo, com características 
distintas, as quais, em sua maioria, encontram-se abaixo do len 
çol freático. Embora sob o aspecto teórico o problema possa ser 
resolvido conforme descrito anteriormente, recair-se-á no 
blema básico de obtenção dos parâmetros de resistência do 
c,~ e y, restando ainda a velha discussão quanto à utilização 
de parâmetros totai.s ou efetivos, em função da representação do 
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que venha realmente a ocorrer no campo. 
Esses mesmos problemas já conduziram o cálculo da cap~ 
cidade de carga de estacas comprimidas, onde se utilizavam fórmu 
las estáticas, para o uso de fórmulas semi-empíricas, empregando 
correlações com ensaios de campo. Não existem motivos para que 
esta tendência se reverta no caso de fundações tracionadas, pois 
os problemas são basicamente os mesmos. Haverá, naturalmente 
algumas situações em que as fórmulas estáticas poderão ser empr~ 
gadas sem maiores dificuldades práticas, como no caso de pequ~ 
no numero de camadas atravessadas pelas estacas, inexistência de 
nível d'água, etc., em que a estimativa de c, ~ e y , com 
em sondagens à percussao - ensaio que geralmente se dispõe 
pode ser feita sem que se incorra em maiores erros. Mas 
situações constituem apenas casos isolados. 
base 
estas 
Quanto à utilização da parcela de atrito lateral das 
fórmulas semi-empíricas do caso de compressão para o cálculo da 
capacidade de carga à tração, cuidados devem ser tomados. Na 
realidade, a aferição daquelas fórmulas só foi feita (RAGONI 
DANZIGER, 1982) em termos globais, ou seja, em relação a soma 
do atrito lateral com a resistência de ponta. Assim, não e g~ 
rantido que um determinado método, mesmo já amplamente utiliza 
do, vá fornecer bons resultados quanto à determinação apenas do 
atrito lateral. Além disso, há implícita, nisso tudo, uma pr~ 
missa bastante aceita na prática, mas discutível, qual 
seja a de que o atrito lateral unitário a compressao e o 
mesmo da tração. Autores há que consideram o atrito na tração 
uma parcela da compressao (VELLOSO, 1981 ). 
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As considerações acima mostram a necessidade da adequ~ 
çao das fórmulas semi-empíricas existentes para o caso da com 
pressao - ou mesmo do desenvolvimento de novas fórmulas - ao cál 
culo da capacidade de carga de estacas tracionadas, o que pode 
ser feito naturalmente com base nas provas de carga já existentes. 
Além disso, é importante também o desenvolvimento de 
um programa de pesquisas visando especificamente a comparação en 
tre atritos laterais unitários ã compressão e ã tração, de vez 
que e muito empregado o procedimento de realização de provas de 
carga ã tração servindo de base ã utilização no caso da 
s=. 
compre~ 
2~) É sabido que uma fundação deve atender a dois requ~ 
sitos básicos: (a) a carga aplicada na fundação deve ter seg~ 
rança suficiente com relação ã ruptura e (b) os deslocamentos 
provocados pela ação da carga devem ser compatíveis com a estrutu 
ra. 
No caso das sapatas e tubulões ensaiados em solo resi 
dual, os deslocamentos havidos, mesmo muito próximos da ruptura, 
foram tão pequenos que certamente, em casos semelhantes, nao pr~ 
cisará existir a menor preocupaçao quanto ao problema dos deslo 
camentos. Quanto aos fatores de segurança, no caso de fatores de 
segurança globais, pode-se empregar valores tão baixos como 2,0 , 
dependendo, naturalmente, do conhecimento das cargas a serem e 
fetivamente aplicadas ã fundação, dos parâmetros de resistência 
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c, cj, e do peso específico y com suas variações possíveis e, ainda,da confi 
ança no método de cálculo empregado. Parece-nos que o enfoque pr~ 
babilístico, que constitui a tendência àa rroderna Mecânica dos So 
los, sera de grande valia tambêm no caso de fundações tra 
cionadas. 
Ao invés do enfoque clássico de fatores de segura~ 
ça globais, no caso de fundações tracionadas um melhoramento p~ 
de ser introduzido, qual seja o de =nsiderar fatores parciais distintos 
correspondentes às diversas parcelas que fornecem a 
de carga à tração. Assim, para a parcela de peso 




baixo, da ordem de 1,0 a 1,1, para o peso de solo mobilizado cer 
ca de 1,2 a 1,5 e para a resistência ao cisalhamento mobilizada 
ao longo da superfície de ruptura cerca de 2,0 a 3,0. Vale res 
saltar que esta sugestão não foi aferida numericamente, devendo 
portanto ser suficientemente amadurecida. 
VII.2 - CONCLUSÕES 
1~) Os ciclos de carga e descarga levados a efeito em 
algumas fundações não alteraram os deslocamentos nem a capacid~ 
de de carga das fundações. 
2~) O padrão de comportamento de todas as fundações te~ 
tadas consistiu em deslocamentos muito pequenos mesmo próximo, 
ou muito próximo da ruptura, a qual foi bem caracterizada. 
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3 'i') Semelhantemente ao caso da compressao, uma funda 
padrão çao tracionada poderã apresentar-se segundo mais de um 
de comportamento, traduzido pela sua curva carga x deslocamento. 
A resposta de uma dada fundação a um determinado carregamento d~ 
pende não só das características de resistência e deformabilida-
de do solo, mas também da rigidez da fundação e do processo de 
aplicação dos carregamentos. Em condições semelhantes às testa 
das, é de se esperar naturalmente 
e uma ruptura bem caracterizada. 
pequenos deslocamentos 
4 'i') Nos dois tubulóes em que se procedeu a carreg~ 
mentas com velocidades distintas, a capacidade de carga foirraior 
e os deslocamentos menores no caso de carregamentos rápidos, o 
que mostra que a velocidade, dentro do processo de aplicação de 
cargas, exerce influência no comportamento da fundação. 
5 'i') As comparaçoes dos resultados dos testes efetua 
dos em tubulões com e sem alargamento de base mostraram que e 
extremamente vantajosa a utilização de tubulões com base alarg~ 
da. Com as condições geotécnicas e geométricas das fundações 
testadas, pode-se dizer que a base alargada teve wna con 
tribuiçào muj_to 
ciado que a 
importante. 
mobilização de 
Além disso, ficou eviden 
carga num tubulão com base 
alargada submetido à tração se faz inicialmente no fuste e po~ 
teriormente na base, semelhante ao caso da compressão. 
6~) Em todas as metodologias de cálculo, desenvolvi 
das a partir da década de 60 e baseadas no real comportamento de 
fundações tracionadas, é feita a constatação de que, para uma 
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dada fundação, - excetuando-se o caso de fundações cilíndricas, 
sem base alargada - e um dado terreno, existe uma profundidade a 
partir da qual o processo de ruptura modifica-se qualitativamen-
te. Tal profundidade, denominada profundidade crítica, depende 
das características do solo e da geometria da fundação. As pr~ 
vas de carga realizadas constataram experimentalmente este fa 
to. 
7~) Outras conclusões, em que há unanimidade dos dive~ 
sos métodos, igualmente constatadas pelos ensaios realizados em 
sapatas e tubulões: a capacidade de carga cresce com as dimen 
soes da base e com a profundidade de assentamento da funda 
çao. 
8~) A aplicação do Método do Cone com os valores u 
suais do ãngulo entre a geratriz do cone e a vertical (na faixa 
de 150 a 30º) apresentou uma forte tendência de resultados an 
ti-econômicos no caso de sapatas, e de resultados contrários a 
segurança, no caso de tubulões. A principal dificuldade da apli 
caçao do Método do Cone reside na obtenção do ãngulo acima refe 
rido, que sõ pode ser determinado a partir de prova de carga, em 
escala natural, no próprio terreno a ser implantada a fundação . 
Além disso, o método não prevê nenhuma diferenciação em seu em 
prego no caso de fundações abaixo de uma profundidade crítica. 
9~) Em virtude das dúvidas quanto à maneira de se cal 
cular, teoricamente, a adesão ao longo da superfície de ruptura 
assumida, a análise do Método do Cilindro de Atrito limitou-se à 
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obtenção dos valores da adesão a partir dos resultados dos en 
saios. Tais resultados devem fornecer uma orientação apenas 
quanto à faixa de valores p::,ssiveis de a=ntecer em situações semelhantes. 
vale salientar que o mcdelo idealizado pelo Métcrlo do Cilindro de Atrito so 
representa a realidade física do problema nos casos de tubulões sem alarg~ 
menta de base e estacas, de profundidade relativa.elevada. O métcrlo também 
não prevê ·nenhurra diferenciação em seu emprego no caso de fundações 
abaixo de uma profundidade critica. 
10~) O Método de Balla, embora desenvolvido a 
de ensaios em areias, forneceu bons resultados quando 
partir 
aplicado 
as sapatas das provas de carga, em solo residual. Entretanto 
algumas adaptações foram feitas, de modo a adequar o modelo i 
dealizado por Balla às condições das sapatas das provas. 
11~) Os resultados da aplicação do Método de Meyerhof 
e Adams às sapatas das provas de carga, conforme preconizado 
pelos autores, conduziu a resultados bem maiores que os 
portanto contrários à segurança. Em se considerando, 
reais, 
entretan 
to, a premissa existente nos Métodos de Balla e da Universidade 
de Grenoble, que a superfície de ruptura se separa da sapata a partir 
da aresta superior e não da inferior da base (o que referencia a 
profundidade para cálculo), a tendência anterior é minimizada. 
12~) O Método da Universidade de Duke também mostrou-
se capaz de propiciar boas previsões em solo residual, com coe 
são e atrito, apesar de ter-se desenvolvido, experimentalmente , 
em areias (condição c=O) e argilas (condição ~=0). Semelhante 
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mente ao Método de Balla, foram necessárias algumas adaptações, 
no sentido de adequar o modelo de cálculo às condições das pr~ 
vas. 
13~) O Método da Universidade de Grenoble foi o único 
que, no caso de sapatas, propiciou bons resultados exatamente 
com todasas premissas e hipóteses formuladas e existentes no 
próprio método. Em outras palavras, não houve necessidade de 
nenhuma adaptação às sapatas das provas,de vez que o método já 
abrange esses casos. A premissa do método de que, nestes ca 
sos, a superfície de ruptura abre na direção do nível do terre 
no forneceu, inclusive, melhores resultados do que a hipótese 
de que aquela superfície tem geratriz vertical, realizada com 
fins comparativos. 
14~) Dentre as adaptações necessárias dos modelos i 
dealizados nos Métodos de Balla e da Universidade de Duke, uma 
das principais diz respeito à forma da fundação. De fato, os 
modelos idealizados naquelas metodologias representam casos de 
fundações circulares. A adaptação feita - e que forneceu bons 
resultados - para se calcular a capacidade de carga das sapatas 
quadradas das provas consistiu em considerar para cálculo uma 
sapata circular de perímetro igual ao da sapata quadrada, seme 
lhante ao procedimento sugerido no Método da Universidade de 
Grenoble. A igualdade, em termos de perímetros e nao de areas, 
como se poderia pensar ser o caso, diz respeito a que o fenôme 
no de ruptura de fundações superficiais se dá ao longo de uma 
determinada superfície; e é ao longo da area lateral dessa su 
perfície - relacionada diretamente com o perímetro e a profu~ 
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didade da fundação - que se desenvolvem as tensões de cisalha 
mento. Dai a equivalência de forma em termos de perimetro e 
não de area. 
15~) O único método que fornece a carga de ruptura~ 
través da pressão de ruptura ê o da Universidade de Duke. Nos 
casos do emprego do método para fundações quadradas - e a con 
seguente necessidade de estabelecimento de uma sapata circular 
equivalente - a carga de ruptura deve ser obtida multiplicando-
se a pressão de ruptura pela ãrea real da fundação quadrada e 
não pela da fundação circular equivalente. 
16~) Fazendo um apanhado geral da aplicação dos di 
versos métodos de cálculo às sapatas das provas de carga, pod~ 
se dizer que: 
(a) Com as adaptações e modificações feitas, os resultados de 
todas as teorias foram bastante aceitáveis, com erros máxi 
mos da ordem de 25%, e eventualmente excelentes. Sugere-se 
que quem as vã utilizar o faça, naturalmente, com aquelas 
adaptações e modificações. Vale lembrar que a aplicação 
da teoria da Universidade de Grenoble, dentre as hipõt~ 
ses feitas, a que forneceu melhores resultados correspo~ 
der ao processo original, sem nenhuma adaptação. 
(b) Comparando os melhores resultados - com as adaptações e 
modificações feitas - de cada um dos mêtodos, as 
sões mais próximas dos valores medidos foram obtidas com a 
aplicação dos mêtodos das Universidades de Duke e Grenoble 
217 
(praticamente as mesmas), seguidas das de Balla e Meyerhof 
e Adams, este último com uma tendência algo contrária à se 
gurança. 
(c) Em decorrência das hipóteses correspondentes às observa 
çoes anteriores, pode-se concluir que, no caso de funda 
çoes em sapatas em solos resistentes, a superfície de ruE 
tura, única, parte da aresta superior da base, abrindo na 
direção do nível do terreno. 
179) A tentativa de utilização do modelo de placas 
profundas do Mêtodo de Meyerhof e Adams aos tubulões das provas 
de carga não forneceu bons resultados, evidenciando a inadequ~ 
ção do modelo. Esta conclusão decorre de que o modo de ruptura 
de placas é qualitativamente distinto daquele de tubulões, com 
ou sem alargamento de base. 
189) No caso de tubulões, pôde-se observar, de uma 
maneira geral, uma Única superfície de ruptura tanto para o tu 
bulão T-4 (sem base alargada) como para os demais tubulões T-1, 
T-2 e T-3 com alargamento de base. Essas verificações indica 
ram um tipo de ruptura com contribuições separadas de fuste e 
base, caracterizando um tipo de ruptura profunda, segundo ateo 
ria da Universidade de Grenoble. 
De acordo com a teoria, a superfície de ruptura deve 
ria originar-se na base e desenvolver-se completamente em so 
lo. Entretanto, conforme verificado nas escavaçoes, a superfi 
cie de ruptura separou-se do fuste a uma pequena profundidade. 
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19~) Dentre os métodos de cálculo analisados, o úni 
coque possui os modelos correspondentes a tubulÕes, com ou sem 
alargamento de base, e que fornece, aliás, bons resultados, e 
o da Universidade de Grenoble. A observação, feita nos testes, 
de que a superfície de ruptura so se separa do fuste a uma p~ 
quena profundidade conduziu a se fazer \=0, na parcela do fus 
te, o que corresponde a admitir que a ruptura se dã ao longo da 
superfície lateral do tubulão, diferentemente, portanto, do me 
todo original, que consiste em fazer À=-~/8. Numericamente, a 
hipótese de \=0, que forneceu melhores resultados que a de 
À=-~/8, corresponderá tanto mais à realidade quanto maior for a 
profundidade relativa da fundação. 
20~) Para se utilizar o Método da Universidade de 
Grenoble no caso de tubulões com base alargada - cujo ângulo de 
inclinação da geratriz da base com a horizontal é geralmente de 
cerca de 609 , é necessária uma adaptação ao modelo de cálcu 
lo, de vez que o método só é válido para aquela inclinação de 
até 30°. Tal adaptação, proposta por BARATA, PACHECO, DANZIGER 
E PEREIRA PINTO (1979), consiste em admitir uma base cilíndrica 
equivalente de diâmetro igual à base alargada e altura igual a 
0,3 a 0,5 vezes a altura original da base. Vale observar que 
as comparações feitas neste trabalho o foram com aquela adapt~ 




SUGESTÕES DE TEMAS PARA PESQUISAS 
1~) Embora as provas de carga realizadas, de sapatas 
e tubulões, em solo residual de gnaisse tenham propiciado uma 
série de observações e conclusões qualitativas e quantitativas 
sobre o comportamento de fundações tracionadas, há que se plan~ 
jar e realizar novas campanhas de testes, de forma a aprofundar 
alguns aspectos não suficientemente esclarecidos, verificar os 
limites de validade das observações e conclusões efetuadas em 
outros tipos de solos residuais e, ainda, permitir um 
to estatístico do problema. 
tratamen 
2~) Uma das conclusões das pesquisas da Universidade 
de Duke diz respeito à necessidade de se considerar a compress~ 
bilidade do solo no cálculo da capacidade de carga. Entretanto, 
a metodologia proposta pela Universidade de Grenoble apresenta 
modelos de cálculo diferentes em função do tipo de solo, mas de 
pendendo apenas dos parâmetros de resistência ao cisalhamento do 
solo. A necessidade da consideração da compressibilidade no 
cálculo da capacidade de carga, ou a possibilidade de fazer as 
previsões meramente com a utilização de parâmetros de resistên 
eia, é tema que merece ser aprofundado, naturalmente fundamenta 
do em provas de carga realizadas em condições adequadas. 
3~) O efeito do processo de aplicação dos carregame~ 
tos, principalmente da velocidade, no aspecto qualitativo do fe 
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nõmeno e nos deslocamentos e capacidade de carga de 
tracionadas. 
fundações 
4~) A aferição das teorias existentes para o cálculo 
da capacidade de carga de fundações inclinadas, em condições de 
solos brasileiros. 
5~) O desenvolvimento de método semi-empírico, ou a 
adequação dos métodos existentes para esforços de compressão, p~ 
ra o cálculo da capacidade de carga de estacas com base em en 
saias penetrornétricos, principalmente ensaios de cone holandês e 
sondagens à percussão. 
6~) O desenvolvimento de teorias e o estudo dos pr~ 
cessas existentes para o cálculo de deslocamentos de fundações 
tracionadas, iniciando as pesquisas com os modelos de placas e 
fundações cilíndricas, a exemplo dos estudos para a determinação 
da capacidade de carga. 
7~) No caso de fundações em grelhas metálicas, o es 
tudo da influência da relação entre vazios e cheios e da distân 
eia e largura das peças metálicas que compõem a base da 
nos deslocamentos e na capacidade de carga das fundações. 
grelha 
8~) No caso de estacas e tubulões, a comparaçao entre 
atrito lateral unitário na cornpressao e na tração, em 
de alguns parâmetros corno, por exemplo, a profundidade. 
função 
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99) Ainda no caso de estacas e tubulões, o 
transferência de carga ao solo para diversos níveis de 
estudo da 
carreg~ 
mentos, até a ruptura, inclusive com o processo de formação da 
superfície de ruptura. 
109) No caso de placas e sapatas, o estudo da distri 
buição das pressões induz.idas no solo, também para diversos ní 
veis de carregamento, até a formação da superfície de 
é tema bastante interessante. 
119) A utilização de fatores de segurança 
ruptura, 
distintos 
nas diversas parcelas que somadas fornecem a capacidade de car 
ga de fundações tracionadas. 
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APÊNDICE 1 
CONSIDERAÇÕES SOBRE FORÇAS, TENSÕES E EQUILÍBRIO 
NOTAÇÕES E CONVENÇÕES 
1. GENERALIDADES 
Existem dois tipos básicos de forças externas que podem 
atuar nos corpos. 
O primeiro grupo de forças é chamado de forças de su 
perfície ou de contato, uma vez que atuam em contato com o corpo, 
distribuídas ao longo de sua superfície. Como exemplo, a pressao 
de um corpo sobre outro e a pressão da água resultam em forças de 
contato. 
O segundo grupo de forças é chamado de forças de volu 
me, uma vez que atuam ao longo do volume do corpo, à distância. 
Como exemplo, os efeitos da gravidade e de campos magnéticos sao 
forças de volume. 
Neste trabalho, todas as forças (de contato e de volu 
me) sao designadas por letras maiúsculas. No caso da necessidade 
de se distinguir entre forças de contato e de volume, estas po~ 
suirão uma barra acima da letra que a designar. 
As tensões serão designadas por letras minúsculas ou 
ainda com a notação clássica a para tensões normais e T 
tensões de cisalhamento. 
para 
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As tensões normais e de cisalhamento positivas agindo 
na superfície de um cubo elementar representando um ponto P sao 
mostradas na figura 1 a seguir. 
z 
ri .. 
1 _,/ dz 
"i. ' / 
1 --J;. 







dy 1 .-, 
• 
Fig. 1 - Tensões positivas atuantes no ponto P, segundo HARR 
(1966). 
Na figura 1, a tensão normal oi atua na faceta perpend! 
cular ao eixo i. 
As tensões de cisalhamento sao decompostas em duas di 
reçoes, paralelas aos eixos coordenados. Dois subscritos sao 
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usados neste caso, o primeiro indicando a direção da normal ao pl~ 
no em consideração e o segundo a direção do eixo em relação ao 
qual a tensão cisalhante é paralela. Assim, a tensão cisalhante 
, .. atua na faceta perpendicular ao eixo i (cuja tensão normal e 
iJ 
oi), paralelamente ao eixo j. 
No que diz respeito aos sinais, a convençao adotada e 
a seguinte (HARR, 1966): 
As tensões normais sao positivas se forem de compre~ 
sao. 
Se as tensões normais de compressao no plano considera 
do (e portanto positivas) se opõem ao sentido do eixo normal ao 
plano, as tensões cisalhantes positivas neste plano terão o sen 
tido contrário ao eixo em relação ao qual elas são paralelas. 
Em caso contrário, o raciocínio e análogo, ou seja, o 
sinal da tensão de cisalhamento tem a mesma condição, e regulado 
pelo sentido da tensão de compressão na mesma faceta. 
No que diz respeito a esta convençao, que e usual no 
ãmbito da Mecãnica dos Solos, cabe uma observação. 
A convençao utilizada em Resistência dos Materiais, Te~ 
ria da Elasticidade e em Estruturas (TIMOSHENKO E GOODIER, 1970)é 
diversa daquela utilizada em Mecãnica dos Solos, ou seja: 
As tensões normais sao positivas se forem de tração e 
as tensões de cisalhamento têm também a mesma condição, sao reg~ 
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ladas, pelo sentido da tensão de tração na mesma faceta. 
Corno conclusão, resulta que as duas convenções 
lizada em Mecânica dos Solos e aquela da Resistência dos 
a uti 
Mate 
riais conduzem a sinais contrários, de urna maneira geral. 
Cuidados devem ser sempre tornados, portanto, no sentido 
de se saber a convenção adotada. 
Neste trabalho, corno já comentado, a convençao utiliza 
da e aquela usual em Mecânica dos Solos. 
Dos comentários anteriores, constata-se que para cada 
par de lados paralelos do elemento (ver fig. 1) , são necessários 
um sirnbolo para indicar a tensão normal e dois sirnbolos para indi 
car as tensões cisalhantes. No total, ter-se-ia então para repr~ 
sentar as tensões normais três sirnbolos e para re 
presentar as tensões cisalhantes seis sirnbolos 'xy' 'yx' 'xz' 'zx' 
'yz' 'zy· Pode-se demonstrar rigorosamente (TIMOSHENKO EGOODIER, 
1970, HARR, 1966) que 
'xy = 'yx ( 1) 'xz = 'zx ( 2) 'yz = 'zy ( 3) 
Desta forma, pode-se reduzir as componentes de tensões 
de nove para seis. 
As componentes de tensões o o o , - T x' y' z' xy - yx' 
= T T - T zx' yz - zy sao, portanto, suficientes para descrever 
'xz= 
as 
tensões agindo segundo as direções dos planos coordenados num po~ 
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to. Essas tensões sao designadas como as componentes de tensões 
no ponto considerado. 
2. EQUAÇÕES DE EQUIL1BRI0 
Dentre as demonstrações mais conhecidas das equaçoes de 
equilíbrio, o autor considera como a melhor aquela apresentada 
por TIMOSHENKO E GOODIER (1970), por conseguir aliar simplicidade 
e rigor, com a utilização do conceito (definição) de derivada co 
mo limite da razão incremental. 
A demonstração, feita para o caso bidimensional e fa 
cilmente extensível para o caso tridimensional, é a seguinte: 
Seja o elemento retangular de dimensões h e k mostrado 
na figura 2 a seguir (pode-se também admitir, como na referência 
citada, que trata-se de um bloco com espessura unitária). As 
tensões atuantes nas facetas 1, 2, 3, 4, com seus sentidos posit! 
vos, são indicadas na figura. 
Considerando que as tensões variam ao longo do mate 
rial, o valor das tensões é diferente de faceta para faceta. As 
sim, (rrx)i e (Txy>i atuam na facetai. Os valores indicados no 
desenho referem-se aos pontos médios dos lados do retãngulo. Des 
de que as faces do retãngulo são pequenas, as forças corresponde~ 
tes são obtidas multiplicando-se as tensões atuantes pelos com 
primentos respectivos das facetas. 
As forças de volume sao designadas por X e Y, correspo~ 
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( <l"y l4 
( Zxy )4 
y 4 
(Zxyl l 




( (I" ) y 2 
h 
Fig. 2 - Tensões positivas atuantes no elemento de dimensões h,k. 
Adaptado de TIMOSHENKO E GOODIER (1970). 
dentemente as direções x e y, e atuando no sentido positivo dos 
eixos. 
O equilibrio de forças sera então: 
= o ( 4) 
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Dividindo todas as parcelas pelo produto h.k e 
do, tem-se: 




Em se reduzindo, agora, as dimensões do retângulo, ou 
seja, em se fazendo as dimensões tenderem a zero, h + O e k + O 
tem-se que: 
(Ox)l - (O X) 3 3a 
lim X ( 7) = 
h+O h 3x 
e 
( T XY) 2 - (Txy)4 ,lT 
lim = xy (8) 
k+O k 3y 
pela própria definiçâo de derivada como limite da razao incremen 
tal. 
A equaçao correspondente a 
( 9 ) 
e obtida de maneira análoga. 






d,xy = X 
dy 
dT 




Na maioria dos casos, a única força de volume é o peso 
do corpo. Considerando-se agora o eixo dos z como sendo o 


















No caso tridimensional, considerando também o peso a u 
nica força de volume atuante e o eixo dos z como o vertical 






























+ y = o 
(15) 
(16) 
Em certas ocasiões, e mais conveniente expressar as 
equaçoes de equilibrio em termos de coordenadas polares. Na fig~ 
ra 3 a seguir são mostradas as tensões atuantes num elemento ob 
tido em coordenadas polares. 
Semelhantemente ao caso de coordenadas retangulares, p~ 
de-se demonstrar que 
're = 'er 
'rz = 'zr 
'ez 'ze 









+ + = o (20) 
az r 
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z Úz + J(Jz dz 
~ z 7 
z:; .! hzr dr 
zr + ~ 7 
&zr- .(-.;zr dz 
2 h 




bre + J,fóra ~ 
f,, 2 
(fr + .lur dr 
~r ~ 
Fig. 3 - Tensões positivas atuantes num elemento em coordenadas 
polares, segundo HARR (1966). 
+ = o ( 21) 








r ae r 
considerando o peso a única força de volume atuante e o eixo dos 
z o vertical (ver convenção na figura 3). 
3. CONSIDERAÇÕES DIVERSAS NA RESOLUÇÃO DE PROBLEMAS 
Pelo exposto nos parágrafos anteriores, ficou evidencia 
do que para se conhecer a distribuição de forças no interior de 
uma massa de solo é necessário o conhecimento de seis variáveis, 
quais sejam, três componentes de tensões normais e três comp.<?_ 
nentes de tensões tangenciais (no caso de coordenadas retangul~ 
res, CJ , 
X 
Uma vez que, em princípio, 50 se dispõe de três equ~ 
çoes (as equaçoes de equilíbrio), o problema será estaticamente 
indeterminado. 
Portanto, sao necessárias informações adicionais que 
permitam a resolução do problema. Essas informações terão de 
atender a dois requisitos básicos, quais sejam (HARR, 1966): 
(a) 
(b) 
a igualdade entre o numero de incógnitas e o numero 
equaçoes; 





Embora nao tenha sido explicitamente dito, e óbvio 
que as condições de contorno deverão ser respeitadas em cada ca 
so prático especifico. 
De urna maneira mais ampla, pode-se dizer(TERZAGHI, 1943) 
que a solução de um problema é rigorosa se o estado de tensões 
calculado é rigorosamente compativel com as condições de equili 
brio, com as. condições de contorno e com as assumidas caracterís 
ticas mecânicas do material em estudo. 
Essas caracteristicas do material em estudo é que forn~ 
cerao as equações complementares - juntamente com as equações de 
equilibrio e as condições de contorno - necessárias à resolução 
de um problema prático. 
No que segue, por simplicidade, tratar-se-á apenas do 
caso bidimensional; entretanto, as equações estabelecidas sao 
facilmente extensiveis ao caso tridimensional. 
Do caso bidimensional, as equaçoes de equilíbrio 














A equaçao complementar que permitirá a resolução do pr~ 
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blerna - além das condições de contorno - sera, para o caso do 
material ser perfeitamente elástico (relações entre tensões e 
deformações obedecendo à lei de Hooke) 
dZ 2 
(o + a ) = o 
X Z 
(23) + 
que é a chamada equaçao de compatibilidade ou de continuidade em 
termos de componentes de tensões, válidas tanto para o caso de 
tensão plana corno para o caso de deformação plana. 
Embora nao apareçam explicitamente termos com cornpone~ 
tes de deformações ou de deslocamentos na equação (23), ela ex 
pressa a compatibilidade justamente entre deformações e desloca 
rnentos, com urna transformação através da lei de Hooke das cornp~ 
nentes de deformações para componentes de tensões. Didáticascon 
siderações sobre estes aspectos são tecidas por TIMOSHENKO E 
GOODIER (1970)e HARR (1966). 
O sistema das trés equaçoes (12), (13) e (23) permite, 
portanto, juntamente com as condições de contorno, a determina 
ção completa da distribuição de tensões num problema bidimensio-
nal. 
É importante observar, ainda, que naquelas equaçoes nao 
aparecem valores de constantes elásticas do material em estudo. 
Portanto, a distribuição de tensões será a mesma para todos os 
materiais isotrõpicos, num determinado problema, já que aquelas 
equações com as condições de contorno serão suficientes para a 
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completa determinação das tensões. A conclusão, de importância 
prática,é deque pode-se usar - com auxilio de um método ótico 
utilizando luz polarizada - materiais transparentes, corno o vi 
dro e a xilonita, para a determinação de tensões em materiais di 
versos, tais como o aço, desde que tais materiais sejam, eviden 
temente, homogéneos. Tais observações constituem a base da foto 
-elasticidade (TIMOSHENKO E GOODIER, 1970). 
No que diz respeito à resolução do sistema de equaçoes, 
serao estudadas inicialmente as duas primeiras equações, ou se 
ja, as equações de equilíbrio. 
Estas duas equaçoes serao satisfeitas se 
a = 
X 
cl 2 F 




( 2 6) 
onde Fé uma função arbitrária de x e z e C e uma constante de 
integração. 
Combinando a equaçao de compatibilidade com estas e 
quaçoes, tem-se a equação diferencial padrão para o caso bidi 
mensional (estado plano de tensões e estado plano de deforma 
ções) em que a única força de volume é o peso. Esta equação e 
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+ 2 + = o ( 2 7 l 
ax 2 d Z 2 
A função Fé conhecida como função de Airy, função de 
tensões, ou função de tensões de Airy (TERZAGHI, 1943,TIMOSHENKO 
E GOODIER, 1970). A parte matemática do problema consiste, PºE 
tanto, em achar uma função F = F(x,z), que satisfaça simultanea 
mente a equação (27) e as condições de contorno. 
A equaçao (27) pode ser escrita na seguinte forma: 
(28) 
onde o simbolo V2 representa o operador de Laplace, 
a2 
+ --) (29) 
az 2 
Urna solução obtida da equaçao (27) é válida apenas se 
as deformações do corpo forem puramente elásticas. Se, agora 
as tensões - em determinadas regiões do corpo ou mesmo integral 
mente - no material forem de tal ordem que o =rnportarrento não seja elás 
tico, recair-se-á no estudo da plasticidade (na realidade exis 
te, obviamente, a transição entre a elasticidade e a plasticidade; em g~ 
ral, entretanto, uma abordagem nesse nivel é razoavelmente canplexa). 
No caso da plasticidade, então, as tensões em todos os 
pontos - numa determinada região ou em todo o corpo - deverão 
252 
atender as condições de tensões de equilíbrio plástico. 
A mais popular das hipõteses de ruptura (em Mecánica 
dos Solos, é claro) e a hipõtese de ruptura de Mohr, cuja 
çao correspondente e 
/ 




+ T XZ 
o o 




Esta equaçao (30) permite, juntamente com as equaçoes de equili 
brio e as condições de contorno, a resolução do problema do esta 
do de tensões em todos os pontos de uma região de um determinado 
corpo - ou em todo o corpo - que se encontre em estado de 
líbrio plástico. 
equ! 
Será desenvolvido, agora, o estudo das tensões ou esfor 
ços necessários para produzir ruptura em uma massa de solo por 
separação ao longo de uma superfície de deslizamento. Imediata 
mente antes do deslizamento ocorrer, a massa de solo acima da 
superfície de deslizamento poderá estar num estado de transição 
entre o equilíbrio elástico e o equilíbrio plástico (estado elas 
to-plástico) ou integralmente num estado de equilíbrio plástico. 
Em todos os pontos ao longo da superfície de deslizamento o es 
tado de tensões deverá satisfazer a equação de Coulomb 
s c + o tg ijJ (31) 
. 
sendo o a tensão normal e s a tensão cisalhante atuantes 
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na. superfície de deslizamento. Naturalmente as equaçoes de e 
quilíbrio (12) e (13) deverão ser .também satisfeitas. Na figura 
·4,seguinte, e mostrado um elemento dl'. da superfície de desliza 
mente com um elemento prismático de solo adjacente. 
a equaçao de Coulomb para o caso de solos sem coesão 
s = (J tg <jl 
com as equaçoes de equilíbrio (12) e (13), chega-se a 
d<J 
dl'. 





que e conhecida como equaçao de Kotter. Nesta equaçao, n repr~ 
senta o ângulo entre o elemento de comprimento dl'. da superfície 
de deslizamento e o eixo horizontal. 
Portanto, se a forma da superfície de deslizamento em 
uma massa de solo granular for conhecida, bem como o ângulo de a 
trito, a equação (33) permitirá a determinação da distribuição 
das tensões normais na superfície e da linha de açao da resul 
tante de pressões, desde que as pressões neutras sejam nu-
las. 
Jãky· (1936), como citado por TERZAGHI (1943), demons 
trou ser a equação de Kotter válida também para solos com coe 
sao. 
Se, entretanto, as tensões no solo incluírem nao só 












Fig. 4 - Elemento dt da superfície de deslizamento com um elemento 
prismático de solo adjacente. 
como citado por TERZAGHI (1943), sugere uma equaçao, semelhante 
à de Kotter, mas que leva em consideração o efeito das pressoes 
neutras nas condições de ruptura. 
A equaçao de Kotter pode ser formulada, ainda, em ter 
mos de coordenadas polares. Pode, também, apresentar não a va 
riação de tensão normal ao longo da superfície de deslizamento, 
mas a variação de tensão cisalhante. 
Vale ressaltar, ainda, que em aplicações da Mecânica 
dos Solos nem sempre é possível atender-se a todas as condições 
de forma a obter-se uma solução rigorosa, pois chegar-se-ia a 
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desenvolvimentos extremamente complexos. Muitas vezes, porta~ 
to, urna ou outra condição não é satisfeita (por exemplo, urna de 
terminada condição de contorno), o que não chega a contrariar 
os princípios da Mecãnica dos Solos, ciéncia que contém irnpli 
cita (por exemplo, na determinação dos parãrnetros geotécnicos ou 
na premissa de homogeneidade do solo) urna série de aproximações 
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ANEXO 3 
GRÁFICOS CARGA x DESLOCAMENTO 
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TABELAS CARGA x DESLOCAMENTO, COM DATAS 
E HORÁRIOS DE REALIZAÇÃO DAS PROVAS DE CARGA 
274 
TUDULÃO T-1 
CARGA DESLOCAMENTO HORA 
(tf) ( r,"'' 
I T I T 
22,4 0,06 0,09 9:55 10:25 
36,2 0,16 0,20 10:25 110:40 
49,1 0,29 O, 4 7 10:40 9:20 
62,1 0,51 o,so 9:20 9:40 
75,0 0,83 1,11 9:40 9:15 
88,0 1,11 1,42 9:30 8:00 
100,9 1,47 1,92 8:00 
1 
8:20 
113,0 1,93 2,41 8:30 8:45 
124,2 2,44 3,61 8: 45 8:00 
135,6 3,65 4,17 8:00 9:00 
147,3 4,18 5,04 9:00 8:15 
159,1 5,09 6,08 8:15 9:00 
1 
185,0 6,49 9,64 9:00 1 8:30 
197,9 9,73 15,14 9:10 8:30 
1 
210,8 15,15 18,8=-1__8:30 i 8:30 
1 
I - Início do estágio 
T - Término do estágio 























10/10 I 13/1º __ 
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236,7 19,15 22,90 
210,8 22,88, 22,85 
' 




159,1 22,36 22,27 
135,6 21,91 21,54 
1 
113,0 2~,44 20,98 
88,0 20,83 20,23 
62,l 19, 90 1 19,23. 
36,2 18,92 1 17,98 
o,o 17,47 14,28 
I - Início do estágio 














11:00 1 1 
1 11:00 9:00 
9:00 9:00 




















13/10 13/10 1 
1 
1 




















36,2 0,02 0,04 
49,1 0,09 0,14 




88,0· 0,37 0,48 
100,9 0,49 0,59 
75,0 0,51 O, 39 
49,1 . O, 27 0,15 
o,o 0,05 -0,08 
36,2 -0,13 -0,10 
62,1 0,03 O, 16 




135,6 O 91 . 
, 1 
1,40 
I - Início do estáqio 
T - Término do estágio 




9:00 1 9:15 
9:15 1 11: 15 
1 
11:15 11: 45 
11:45 15:45 
9:00 I 17:00 
9:00 9:00 
9:00 1 9:15 
9:15 9:30 


























159,1 1,53 1,91 
185,0 2,08 2,78 
210,8 2,89 4,28 
236,7 4,42 6,29 
262,6 6,43 7,70 
288,5 7,87 10,03 
314,3 10,22 13,79 
135,6 10,95 9,91 
0,0 6,32 5,83 
I - Inicio do estágio 




















' ' 11/11 i 14/11 1 
1 
1 14/11 16/11 
16/11 18/11 
1 
18/11 1 22/11 




1 CARGA DESLOCAMENTO 
(r.un) 
(tf) I T 








1 49,l 0,65 1,33 
1 
62,1 .1,39 1,68 
75,0 1,87 3,27 
88,0 3,50 7,98 
100, 9. 8,14 11,73 
113,0 12,09 18,23 
88,0 18,06 17,99 
62,1 17,46 17,18 
36,2 16,69 16, 06 · 
7,6 15,04 14,40 
- o,o ! 12,43111,08 
I - Início do estágio 
T - Término do estágio 













12:18 12:20 13/09 13/09 ; 
12:20 14 :20 13/09 13/09 
1 
13/09 I 14: 20 1 14:35 13/09 
1 
1 
1 14: 4 O 10:40 , 13/09 14/09 
10:40 ! 14 : ~ o 1 1 
1 
14/09 i 14/09 
15:00 8:30 14/09 15/09 
9: 00 1 8:00 15/09 19/09 ' 1 
. 
8: 30 1 8:00 19/09 20/09 
1 ·· 
1 
1 8: 00 I 9:30 20/091 20/09 1 
· . 1 • 1 





11:30 8:40 20/09 21/09 
9:20 8:00 1 21/09 22/09 
' 
1 
8:00 10:00 1 22/09 22/09 ' ' 1 1 
' 
10: 00 12: 00 22/09 I 22/09 ! 






22,4 0,10 0,13 
36,2 0,22 0,30 
49,1 0,36 0,47 
62,1 0,58 0,96 
75,0 1,01 1,23 
88,0 1,29 1,56 
100,9 1,68 2,39 
113,0 2,44 2,95 
124,2 3,02 3,70 
135,6 3,76 5,31 
147,3 5,36 8,58 
159,1 8,62 18,73 
135,6 18,69 18,46 
113,0 18,39 18,01 
88,0 17-, 98 17,54 
62,1 17,41 · 16, 89 
36,2 16, 72 16,05 
o,o 
--~ 
15, 7 5 j 8,87 
I - Início do estágio 
T - Término do estágio 








9:20 1 8:20 

























·31/08 1 01/09 ; 
! 01/09 03/09 
1 1 
1 03/09 1 05/09 
1 
1 











(tf) I 1 T 
10,3 0,00 o,oo 
21,l o,oo o,oo 
32,3 0,01 0,02 
45,3 0,04 0,13 
58,2 0,24 0,31 
45,3 0,32 0,32 
21,1 0,32 0,27 
o,o 0,20 0,10 
10,3 0,10 0,10 
21,1 0,10 1 0,10 ' 
1 32,3 0,10 0,10 ; 
1 45,3 0,12 0,18 
58,2 0,24 1 O, 31 
1 
45,3 0,32 ' 0,32 ; 
I - Início do es~ágio 
T - Término do estágio 
* - Ano: 1977 
HORA 










9:39 9: 41 
9:41 9:43 
9: 4 3 9:45 
9:45 1 9:47 





















CARGA DESLOCAMENTO HORA DATA ,~..,\ 
(tf) 
I T I T I T 
21,1 0,32 0,28 10:17 10:21 08/08 08/08 
o,o 0,21 0,10 10:21 
1 
10:25 ·08/08 08/08 
10,3 0,10 0,10 10:25 10:27 08/08 08/08 
1 21,1 0,10 0,10 10:27 10:35 08/08 08/08 
32,3 0,10 0,11 10:35 10:37 08/08 08/08 
45,3 0,14 0,19 10:37 10:39 08/08 08/08 
58, 2· 0,26 0,32 10:39 10:41 08/08 08/08 
1 
45,3 0,32 0,32 10:41 10:49 08/08 08/08 
-
21,1 0,32 0,28 10:49 ' 10: 5 3 1 08/08 08/08 
o,o 0,20 0,11 10:53 10:55 08/08 08/08 
10,3 0,11 0,11 10:55 li:10 08/08 08/08 
21,1 0,11 0,11 11:10 11:12 08/08 08/08 
32,3 0,11 0,11 11:12 11:14 08/08 08/08 
45,3 0,14 0,22 11:15 11:30 08/08 08/08 
' --~J__ 
I - Início do estágio •• / •• 







58,2 0,26 0,35 
71,1 0,41 0,76 
1 97,0 1,31 5,78 
122,9 5,95 38,81 
97,0 39,64 39,82 
71,1 39,83 38,68 
45, 3- 38,73 38,28 
21,1 38,28 38,24 
o,o 37,85 37,11 
I - Início do estágio 


































(tf) ,~ .,, ' 
I T 
10,3 0,01 0,08 
21,1 0,15 0,18 
32 ,_3 0,26 0,55 
45,3 0,84 16,22 
3i!, 3 16,12 15,92 
21,1 15,87 15,78 
-10,3 .15,,73 15, 04 
o,o 14,12 12,84 
I - Inicio do estágio 
T - Término do estágio 




















' 24/08 25/08 
1 
1 25/08 25/08 
1 
1 25/08 25/08 
25/08 25/08 
CARGA DESLOCAMENTO ,_ ~, 
(tf) I T 
10,3 o,oo o,oo 
21,l 0,02 0,05 
32,3 0,17 0,27 
45,3 0,39 0,44 
58,2 0,70 1,13 
71,1 1,22 1,27 
84,1 1,73 2,16 
97,0 2,27 3,11 
109,9 3,42 5,42 
122,9 5,55 7,62 
135,6 7,75 12,89 
122,9 12,87 112, 85 
97,0 12,31 12,28 
71,1 11,11 8,99 
45,3 8,29 7,59 
21,1 5,25 4,04 
o,o 2,71 1,74 
I - Início do estágio 
T - Término do estágio 




I T I T 
13:00 13:01 18/08 18/08 
13:01 13:09 18/08 18/08 
13:09 13:24 18/08 18/08 
13:24 13:32 18/08 18/08 
13:35 8:45 18/08 19/08 
8:45 8:49 19/08 19/08 
! 
8:50 J.5: 5 O 19/08 19/08 
1 
15:50 16:20 19/08 19/08 
16:30 7:45 19/08 20/08 
7:45 . 9: 45 20/08 20/08 
9:45 10:00 20/08 22"/08 
10:00 110:15 22/08 22/08 
10:15 110: 30 22/08 22/08 
1 
10:30 1 8:35 22/05 23/08 
8:35 8:50 23/08 23/08 
8:50 9:05 23/08 23/08 
9: 20. l 9:05 23/08 23/08 
CARGA DESLOCAMENTO 
IM·-.,\ 
(tf) I T 
1 10,3 0,05 0,12 
21,1 0,12 0,19 
32,3 0,24 0,88 
1 
45,3 0,91 1,01 
1 
58,2 1,08 1,25 
1 45,3 1,24 1,23 
21,1 1,13 0,96 
o,o 0,90 0,65 
10,3 0;68 0,76 
21,1 0,80 0,86 
. 
32,3 0,91 1,00 
45,3 1,07 1,15 
58,2 1,22 1, 34 
45,3 1,33 1,32 
I - Início do estágio 
T - Término do estágio 




I T I 'l' 
11:40 11:44 10/08 10/08 
11:44 12:14 10/08 10/08 
l 12: 14 16:14 10/08 10/08 
16:14 16:22 10/08 10/08 
16:22 16:24 10/08 10/08 
16:24 16:26 10/08 10/08 
16:26 16:28 10/08 10/08 
'16:281 16:30 10/08 10/08 1 
' 
116,JO 1 17:30 1 10/08 10/08 
' 
17: 45 10/08 10/08 17:30 
17:45 17:47 10/08 10/08 
17:47 17:49 · 10/08 10/08 
17:49 17:51 10/08 10/08 
17:51 17:53 10/08 10/08 
286 
Slú'ATA S-2 
CARGA DESLOCAMENTO HORA 
'-~, 
(tf) I T I T 
21,1 1,30 1,13 17:53 17:55 
o,o 1,10 0,82 17:55 17:57 
10,3 0,84 o,85 8:00 8:02 
21,1 0,87 0,91 8:02 8:06 
32,3· 0,99 1,02 8:06 8:08 
45,3 1,06 1,11 8:08 8:10 
. 
58,2 1,20 1,28 8:10 8:14 
71,1 . 1, 39 1,57 8:14 8:29 
45,3 1,50 1,25 8:29 10:29 
21,1 1,14 1,02 10:29 10:31 
o,o 0,85 0,75 10:31 10:33 
10,3 0,77 o, 761 10:33 10:35 
21,1 0,78 10:35 10:36 0,78 
32,3 0,86 0,88 
I - Início do estágio 






! 11/08 111/08 
1 
11/08 1 11/08 
1 
11/08 11/08 1 












(tf) I T 
45,3 0,93 0,96 
58,2 1,18 1,19 
71,1 1,28 1,58 
84,1 1,79 2,16 
1 
97,0 2,19 2,55 
109,9 2,89 3,95 
122,9 5,23 7,15 
135,6 7,67 111,59 
97,0 _10; 9 2 10,12 
71,1 9, 54 8,02 
45,3 6,23 4,07 
21,1 3,03 0,84 
o,o 0,17 -0,84 
71,1 0,80 1,60 
I - Inicio do estágio 




I ~ i 
10:38 10:40 
































12/08 1 12/08 





1 CARGA DESLOCAMENTO 
(,,--, \ 
(tf) I T 
84,1 2,43 3,14 
97,0 4,11 5,14 
1 109~9 5,55 6,04 
122,9 6,29 8,95 
135, 6 - 9,55 11,34 
147,3 11,38 12,72 
122,9 12,53 12,44 
1 97,0 11,82 11,74 
1 71,1 9,93 9, 52 -
1 
45,3 6,84 5, 87 1 
21,1 0,50 0,33 
o,o -1,42 -2,10 
I - Início do estágio 





I T I T 
9:45 11:15 15/0S 15/08 





12:15 12:30 ' 15/08 15/08 1 
12:30 1 15:00 1 15/08 15/08 
' 1 
15:00 8:35 15/08 16/08 
1 
1 
8:35 10:35 16/08 16/08 
10:35 i 11:05 16/08 16/08 
11:05 11:20 -16/08 16/08 
1 11:20 11:35 16/08 16/08 
11:35 11:39 16/08 16/08 
11:39 12:54 16/08 16/08 





(tf) I T 
10,3 o,oo o,oo 
21, 1 o,oo 0,01 
32 - ::; 0,13 0,43 
45,3 0,65 1,05 
58,2 2,94 6,22 
71,l 10,43 18,16 
. 
45,3 17,49 16,93 
21,1 11,18 9,55 
-. 
0,0 2,29 1, 41 
I ~ Início do estágio 
T - Térnino do estágio 


























1 17/08,17/08 1 
1 
1 
' 17/08: 17/0_8 




CARGA DESLOCAMENTO HORA 
IMMI 
(tf) 
I 1 T I T 
10,3 0,00 0,00 12:00 12:01 
21,1 0,00 0,00 12:01 12:02 
32,3 0,00 0,00 12:02 12: 03 
45,3 0,00 ! 0,01 
1 
12:03 1 12:33 
1 
' 58,2 0,16 : 0,27 12:33 13:33 
1 71,1 1,44 1,56 13:33 15:33 
-
97,0 7,01 11,16 15:33 11:35 
109,9 11,86 15,13 11:35 1 13:35 
122,9 17,46 25,68 13:35 13:43 
97, O 25, 71 25,71 13:43 113: 43 
1 
71,1 24,91 24,91 13:43 
1 
13:58 
20,64 45,3 118, 91 13:58 15:58 
21,1 18, 06 
! 10' 45 115' 58 f' '13 
o,o 7,26 1,03 116:16 16:29 
I - Inicio do estágio 
T - Término do estágio 
* - Ano: 1977 
DATA* 
I T 























10,3 o,oo o,oo 
21,1 O, 01 · 0,15 
32,3 0,81 1 1,15 
45,3 2,38 3,40 
58,2 4,58 7,33 
84,1 11,06 14,62· 
97, O 18,02 21,88 
122,9 32,68 32,68 
71,l 33-,13 33,13 
84, l 33,27 33,27 
58,2 33,15 30,39 
32,3 29,08 21, 97 1 
10,3 19 ,.58 11,02 
1 
o,o 5,78 1,01 
I - Início do estágio 
T - Térr:iino do estágio 
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ANEXO 7 
TABELAS CARGA x DESLOCAMENTO DOS. 
TUBULÕES T-1 E T-4 COM CARREGAMENTOS RÁPIDOS 
328 
TUI3ULÃO T-1 
LEITURA DESLCCAMEN'ID " (mm) 
CARGA -2 
(tf) . (nm X l(' ) SH!PLES ACVMULAD.0 
0,0 1673 o,oo o,oo 
7,6 1666 0,07 
1 
0,07 
36,2 1637 0,29 0,36 
62,1 1581 0,56 0,92 
88,0 1486 0,95 1,87 
113,0 1401 0,85 2,72 
52,l 135G " , r 3,l7 VI '"i ..J 
36,2 1419 -0,63 2,54 
7,6 1532 -1,13 1,41 
o,o 1653 -1,21. 0,20 
o,o 2724 0,00* 0,20 
36,2 2721 0,03 0,23 
62,1 2689 0,32 0,55 
88,0 2594 0,95 1,50 
113,0 2456 1,38 2,88 
135,6 2327 1,29 4,17 
1 





LEITURA DESLOCAlV.EN'IO (rrüTI) 
CARGA 
-2 (tf) (mm X 10 ) SH!PLES ACUMULADb . 
185,0 2052 1,40 6,92 
210,8 1896 1,56 8,48 
236,7 1723 1,73 10,21 
262,6 1288 4,35 14,56 
275,5 673 6,15 20,71 
* - Recarga levada a efeito no dia seguinte ao da 
pri~eira fase de carregamento, devido a pro-
blecas apresentados na bomba, 
TUBULÃO T-4 
., 
(mm) LEITURA IJESLOCAME!<J'IO: 
CJI.RGA -2 . 
(tf) (mn X 10 ) 'SIMPLES ACU1.JULAD0 




62,1 2615· 0,47 0,74 
88,0 2538 0,77 1,51 
; 
113,0 2456 0,82 2,33 




VALORES DE M, (Ma+ M) EM PARA À= 09 e P y q 
SEGUNDO DANZIGER E PEREIRA PINTO (1979a) 
?Jl 
VALORES DE VALORES DE VALORES DE VP .JRES DE . 
0 M (M0 + M ) M e y q 
15 0,83 O , 13 0,22 
16 0,81 0,13 0,23 
17 o,79 0,14 0,24 
18 0,78 0,15 0,25 
19 0,76 0,15 O , 2 6 
20 0,75 0,16 0,27 
21 0,73 0,17 O , 2 8 
22 0,72 O , 1 7 0,29 
23 0,70 O, 18 O, 2 9 
24 0,68 0,19 0,30 
25 0,66 0,19 0,31 
26 0,64 0,20 0,31 
27 0,63 0,20 O, 3 2 
28 0,6l 0,21 O , 3 2 
29 O , 5 9 0,21 O, 3 3 . 
30 0,57 O , 2 2 O, 3 3 
' 
31 0,56 0,22 O, 3 3 
32 O, 5 4 . O, 2 2 O, 34 
33 0,52 0,23 0,34 
34 o,so 0,23 O , 3 li 
35 O, 4 9 0,23 0,34 
36 0,47 0,24 O , 3 4 
37 0,45 O, 24 0,34 
38 o,~ lf 0,24 0,34 
39 O, l1 2 0,24 0,34 
40 0,40 0,25 0,34 
